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Nel presente elaborato si svolgono due tipi di analisi. La prima inerente al comportamento 
sismico dei ponti situati sulle strade statali: SS 309, SS 47, SS 516, SS 53, SS 12 della 
rete Anas, al fine di individuare le strutture più critiche in caso di sisma. La seconda, 
svolge una verifica, per mezzo di analisi statiche non lineari e dinamiche non lineari di 
alcuni ponti della rete, al fine di studiare il loro comportamento in caso di terremoto. 
Qualora la domanda sismica risulti maggiore della capacità della struttura, si valuta la 
necessità di un adeguamento sismico.
1.1 Motivazioni intervento 
In seguito all'ordinanza del presidente del Consiglio dei Ministri n°3274 del 20 marzo 2003, 
è stata cambiata la classificazione sismica del territorio e sono state dettate nuove norme 
tecniche per il progetto, la valutazione e l'adeguamento sismico degli edifici, dei ponti, e 
delle opere geotecniche. Inoltre l'art. 2, comma 3 della stessa ordinanza, ha previsto che 
le opere strategiche rilevanti fossero sottoposte a verifica entro maggio 2008 a cura dei 
rispettivi proprietari. In seguito all'entrata in vigore delle norme tecniche per le costruzioni 
emanate con il D. M. del 14 ottobre 2005 e del D. M. del 14 gennaio 2008, la scadenza del 
precedente articolo 2, comma 3 è stata prorogata al 31 dicembre 2010. L'individuazione 
delle opere strategiche e rilevanti è stata effettuata con il Decreto n. 3685 del capo 
Dipartimento della Protezione civile del 21 ottobre 2003. Questa ricognizione è finalizzata 
alla determinazione del rischio delle opere più importanti in caso di terremoto. Le strutture 
prese in considerazione sono quelle di basilare importanza per le operazioni di protezione 
civile come ospedali, prefetture, centri di comando, caserme dei vigili del fuoco, grandi 
arterie di collegamento, e quelle suscettibili di creare grandi danni e molte vittime in caso 
di collasso, come costruzioni con grandi affollamenti, industrie a rischio, monumenti. Tale 
rilievo si rende necessario per condurre una programmazione di interventi per adeguare 
sismicamente le strutture e sfruttare al meglio le risorse economiche disponibili. In tale 
analisi, nel caso dei ponti, ci si avvale di informazioni del tutto generali per determinare 
quali sono le opere più sensibili. Tali indicatori sono:
- Tipo di materiale del ponte (calcestruzzo, acciaio, muratura, legno);
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- Tipo di struttura del ponte (sospeso, truss, ad arco, a travata;)
- Tipo di pile (singola, multipla);
- Tipo di appoggio;
- Schema statico (continuo o semplicemente appoggiato);
- Anno di costruzione (e normativa di riferimento);
- Numero di campate;
- Angolo di skew;
- Lunghezza delle campate;
- Altezza;
- Numero di giunti; 
- Tipo di fondazioni.
Le più importanti tipologie di classificazione di ponti fino ad oggi sviluppate sono:
-  National Bridge Inventory of U.S, in cui i ponti sono divisi in base al materiale, e alla 
sovrastruttura.
-  Basoz and Kiremidjian, (1996) in cui vi sono 18 categorie di ponti in calcestruzzo, 
suddivisi in base a tipo di colonne, tipo di spalle, schema di appoggio.
-  Hazus, in cui vi sono 28 categorie di ponti diversi per materiale, anno di costruzione, 
numero di campate, schema statico, tipo di spalla, tipo di pile.
- Risk-UE, che sebbene simile al metodo Hazus, nella costruzione delle curve, si 
differenzia per la formulazione di differenti scenari sismici per le varie città europee.
Nella prima parte della tesi, avvalendosi delle curve di fragilità Risk-UE si determina il 
rischio sismico dei ponti delle arterie: SS 309, SS 47, SS 516, SS 53, SS 12.
In tal modo si individuano le strutture ad alta criticità e si dimostrano i possibili tipi di danno 
che possono accadere. Dal capitolo 2 in poi si svolgono delle analisi statiche non lineari e 
dinamiche non lineari, per stabilire quali provvedimenti adottare per garantire ai ponti i 
criteri di sicurezza delle attuali norme tecniche delle costruzioni. Qualora si riscontrassero 
risultati inadeguati in seguito a queste verifiche sismiche, questi non sono sufficienti per 
imporre l'obbligatorietà dell'intervento, come citato dalla Circolare 2 febbraio 2009, n. 617 
Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 
14 gennaio 2008 al capitolo 8.3. Tali interventi sono improcrastinabili solo se la struttura è 
inadeguata rispetto ai carichi permanenti e alle azioni di servizio. Saranno i proprietari e i 
gestori delle opere a definire i livelli di performance della struttura, in base alla gravità dell' 
inadeguatezza, alle conseguenze, alle disponibilità economiche e alle implicazioni in 
termini di pubblica incolumità.
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1.2 Obiettivo del presente elaborato
Questo lavoro si propone i seguenti obiettivi:
- Il primo obiettivo è di analizzare i tipi di manufatti presenti all'interno dello stock di ponti fornito 
dallo società Anas. L'analisi evidenzia le principali tipologie di ponti e li suddivide in base allo 
schema statico, al materiale di costruzione e ai parametri geometrici fondamentali.
- Il secondo obiettivo è di svolgere una valutazione di vulnerabilità dei ponti della rete per mezzo 
del metodo Risk-Ue. Si localizzano i ponti per mezzo di Google Earth, si determina 
l'accelerazione spettrale del posto in cui sono stati costruiti, e si analizza come si comporta 
l'intera rete soggetta ad accelerazioni spettrali crescenti.
Infine si svolgono delle verifiche analitiche sui ponti master avvalendosi di analisi statiche e 
dinamiche non lineari. Qualora esse non fossero verificate, si propone un sistema di isolamento 
sismico al fine di rispettare le verifiche richieste da normativa. 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Capitolo 2
Verifiche sismiche dei ponti con metodi analitici
2.1 Introduzione
La rete Anas comprende ponti costruiti dagli anni 1945. I primi codici normativi sottostimavano le 
azioni sismiche agenti sulla struttura. Nella progettazione erano ricercati schemi isostatici al fine di 
evitare coazioni derivanti dai cedimenti delle fondazioni. Inoltre a tali criticità si aggiungono: la 
mancanza di dettagli costruttivi della zona sismica e delle cerniere plastiche, e le armature a taglio 
insufficienti. Le strutture che ne derivano hanno quindi un comportamento fragile in caso di sisma. 
Al fine di capire la criticità dei ponti si studia l'intera rete sottoponendola ad eventuali scenari 
sismici
2.2 Consistenza dello stock
L'Università di Padova con la collaborazione della società Anas Spa ha analizzato i ponti 
di luce maggiori di 6 metri, presenti nella rete di competenza. Attualmente tale rete è 
composta da 354 ponti. La consistenza dei manufatti è prima stata fornita dalla società e 
successivamente localizzata con Google Earth. Quando è stato opportuno, sono state 
verificate le caratteristiche strutturali e geometriche di alcuni manufatti. Tale analisi è stata 
condotta nei locali del Catasto, nella sede di Venezia o avvalendosi di ulteriori e più 
approfonditi dati forniti dalla società stessa. All'inizio, l'intero stock di ponti è stato 
analizzato nella sua generalità, successivamente l'analisi si è concentrata su uno studio 
approfondito dei soli ponti in struttura mista e calcestruzzo. 
2.2 Strade competenza Anas
Le strade di competenza Anas nella regione Veneto comprendono 19 Strade statali per 
un'estensione di 718,564Km e 3 Nsa (nuove strade Anas) di 16,400km. In totale la rete è formata 
da 22 strade con una lunghezza complessiva pari a 734,984Km. Le principali arterie sono le 
seguenti riportate in Tab. 2.1:
Tab. 2.1 Strade competenza Anas





S.S. 13 - Pontebbana 7,25 63,30 42,65
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S.S. 14 - della Venezia Giulia 1,56 76,06 64,71
S.S. 14 VAR. - Variante di Portogruaro 0,00 8,86 8,86
S.S. 14 VAR./A -  Variante di Musile di Piave 0,00 6,76 6,76
S.S. 14 VAR./B -  Variante di San donà di Piave 0,00 5,60 5,60
S.S. 16 - Adriatica 4,34 69,51 62,75
S.S. 47 – della Valsugana 29,95 73,00 43,05
S.S.50 – del Grappa e del passo Rolle 0,00 43,86 32,86
S.S. 51 – di Alemagna 0,00 118,15 110,87
S.S. 51 bis - di Alemagna 0,00 12,48 12,48
S.S. 52 - Carrnica 64,14 110,20 46,06
S.S. 53 -Postumia 4,07 22,95 18,89
S.S.309 - Romea 55,73 126,77 71,04
S.S. 434 - Transpolesana 2,50 82,87 80,37
S.S. 516 – Piovese 4,69 26,40 19,90
S.S 516 Dir - dei Vivai 0,00 5,60 5,60
NSA 215 - ex S.S 51 53,28 63,80 10,52
NSA 309-ex S.S 51(cavallera) 67,00 70,70 3,70
NSA 383 – via Bonfadini 0,00 2,20 2,20
Tab. 2.1 Strade competenza Anas






2.3 Analisi statistica dello stock
Si è svolta  dapprincipio la localizzazione gps dei ponti. La Fig. 2.1 mostra in Google Earth la loro 
posizione.





4.  Numero campate
5.  Anno di costruzione;
In seguito alla localizzazione per mezzo di Google Earth è stato possibile ricavare anche lo skew 
angle, definito come l'angolo tra il centro di una pila e una linea ortogonale al centro della 
carreggiata.
Fig. 2.1- Mappa di Google Earth dei ponti
 
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Se si considera il materiale di costruzione dei ponti, si ha la seguente suddivisione vedi Tab. 2.2 e 
Fig. 2.2:
Si determina lo schema statico dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.4 e Fig. 2.3, nota la 
classificazione Risk-Ue di Tab. 2.3, e si escludono i ponti in muratura.
Tab 2.2 - Suddivisione ponti per materiale
ca cap aderente cap non aderente misti muratura
158 86 1 24 61
Fig. 2.2 - Suddivisione ponti per materiale
Tab. 2.3-Tipi di ponti
materiale tipo di colonna continuità campata progetto codice
Tutti singola campata






















ca cap aderente cap non aderente misti muratura
Si determina la suddivisione per numero di campate dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.5 e Fig. 
2.4.




























269 145 11 6 0 11 1 63 12 6 0 9 0 2 3 0
Tab.	  2.5-­‐	  Suddivisione	  per	  numero	  campate
tot 1 da	  2	  a	  3 da	  4	  a	  10 >10
269 157 53 41 18
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S_C S_S S_S_C S_S_S S_C_C S_C_S
M_S_C M_S_S M_C_C M_C_S M_S_C M_S_S
A_C_C A_C_S OTHER
Fig. 2.3- Tipologie ponti
1 da 2 a 3 da 4 a 10 >10
Fig. 2.4- Suddivisione ponti per numero campate
single span Multi span concrete Multi span steel
Si determina la suddivisione per la lunghezza delle campate dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.6 e 
Fig. 2.5.
















269 7 65 51 44 27 25 30 14 6
Tab. 2.7-Divisione materiali cap ca misti
tot CA CAP MISTI
269 158 87 24
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Fig.2.6-Divisione materiali cap ca misti
Si determina la suddivisione per la larghezza dell'impalcato dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.8 e 
Fig. 2.7.
Si determina la suddivisione per la lunghezza totale dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.9 e Fig. 2.8.
Tab. 2.8- Larghezza impalcato
tot <10m 10m	  -­‐15m 15m-­‐	  20m >20m ND
269 91 105 42 24 7
















269 55 65 40 28 16 18 15 13 19
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0m-10m 10m-20m 20m-30m 30m-50m 50m-70m 70m-110m
110m-150 m 150m-190m >190m
<10m 10m -15m 15m- 20m >20m ND
Fig.2.8-Lunghezza totale ponti
Fig.2.7-Larghezza impalcato
Si determina la suddivisione per anno di costruzione dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.10 e Fig. 
2.9.
Come dimostrato dalle curve di fragilità: Risk-UE e Hazus, i ponti più vulnerabili dal punto 
di vista sismico sono i multi campata. Di tali ponti ne sono presenti 112 e la suddivisione di 
tale tipologia in base alla lunghezza della campata è riportata in Tab. 2.11 e Fig. 2.10. Si 
evidenzia come di queste opere la maggior parte ha una luce inferiore a 20 m. 








269 2 16 20 105 37 8 81














112 7 17 19 16 16 8 18 11 0
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0m-5m 5m-10m 10m-15m 15m-20m 20m-25m 25m-30m 30m-40 m
40m-60m >60m
<1920 1920-1940 1940-1960 1960-1980 1980-2000 >2000 ND
Fig.2.9- Suddivisione per anno di costruzione
Fig.2.10- Suddivisione multi campata per lunghezza campate
Si determina la suddivisione per la larghezza dell'impalcato dei multi campata dello stock in Tab. 
2.12 e Fig. 2.11.
Si determina la suddivisione per lunghezza totale dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.13 e Fig. 2.12. 
Tab. 2.12- Larghezza impalcato
<10 da	  10	  a	  15m da	  15	  a	  20 >20 ND
112 33 54 13 5 7

















112 7 5 12 14 13 15 15 13 18
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<10 da 10 a 15m da 15 a 20 >20 ND
Fig.2.11- Suddivisione multi campata per larghezza impalcato
0m-10m 10m-20m 20m-30m 30m-50m 50m-70m 70m-110m 110m-150 m
150m-190m >190m
Fig.2.12- Suddivisione multi campata per lunghezza totale
Si determina la suddivisione per materiale costruttivo dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.14 e Fig. 
2.13.
Si determina la suddivisione per anno di costruzione dei ponti dell'intero stock in Tab. 2.15 e Fig. 
2.14. Dai dati disponibili si è analizzato anche l'anno di costruzione del ponte. Si evince che la 
maggior parte delle opere è delle ventennio 1960-1980, solo 1 opera è precedente al 1920 e 15 
sono realizzate durante il ventennio fascista. Solo un ponte è di più recente costruzione, post 
2000. É da sottolineare che non è stato possibile reperire alcun dato per 33 opere.
Tab. 2.14- Divisione materiali cap ca misti
CA	   CAP MISTI
112 48 54 10








112 1 2 12 44 19 1 33
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CA CAP MISTI
Fig.2.13-Divisione materiali cap ca misti
<1920 1920-1940 1940-1960 1960-1980 1980-2000 >2000 ND
Fig.2.14- Suddivisione per anno di costruzione
Si è infine analizzata la suddivisione delle opere all'interno della rete Anas, e ne risulta che la 
S.S. 53 e la S.S. 47 presentano il maggior numero di ponti, come si nota da Tab. 2.16 e Fig. 2.15.
Se ci si limita ai soli ponti sulle: SS 309, SS 47, SS 516, SS 53, SS 12 risulta quanto illustrato in 
Tab. 2.17, Tab. 2.18, Tab. 2.19, e Fig. 2.16, Fig. 2.17, Fig. 2.18.
Tab. 2.16 - Suddivisione ponti per arteria
                                                   Fig. 2.15 - Suddivisione ponti per arteria
 
Tab. 2.17- Suddivisione ponti per lunghezza totale
0-20m 20-50m 50-100m 100-250m >250m
80 8 22 13 28 9
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0-20m 20-50m 50-100m 100-250m >250m
Fig. 2.16 - Suddivisione ponti per lunghezza totale
Tab. 2.18 - Suddivisione ponti per numero di campate
2-4 4-6 6-8 >8
80 48 13 8 11
Tab. 2.19 - Suddivisione ponti per anno di costruzione
<1920 1920-1940 1940-1960 1960-1980 1980-2000 >2000 ND
80 0 0 8 48 16 1 7
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2-4 4-6 6-8 >8
Fig. 2.17 - Suddivisione ponti per numero di campate
<1920 1920-1940 1940-1960 1960-1980 1980-2000 >2000 ND
Fig. 2.18 - Suddivisione ponti per anno di costruzione
2.4 Tipologie
Sulla base delle informazioni avute dalla società Anas e con l'aiuto di Google  Maps per la 
localizzazione dei ponti in struttura metallica presenti nello stock, i manufatti sono stati suddivisi 
nelle seguenti sottoclassi, in riferimento alla classificazione Hazus, come si nota in Tab. 2.20.
I ponti in calcestruzzo e calcestruzzo precompresso sono invece divisi secondo le 
seguenti tipologie di Tab. 2.21:
Con le prime informazioni generali si sono definite le classi di appartenenza dei ponti. 
Questi dati servono per costruire successivamente le curve di fragilità con il metodo 
Hazus.
Tab. 2.20 - Classi ponti metallici
classe Classe NBI
Ponte in acciaio, semplicemente appoggiato su pila con più colonne 
(progetto convenzionale)
HWB11
Ponte in acciaio continuo (progetto convenzionale) HWB13
Ponte in calcestruzzo precompresso, su appoggio a più colonne, 
semplicemente appoggiato
HWB17
Ponte in calcestruzzo precompresso, su appoggio a singola colonna, HWB20
Tab. 2.21 - Classi ponti calcestruzzo
classe Classe NBI
Ponte in calcestruzzo semplicemente appoggiato su  più colonne 
(non progettato sismicamente)
HWB5
Ponte in calcestruzzo semplicemente appoggiato su  più colonne 
(non progettato sismicamente)
HWB8
Ponte in calcestruzzo continuo su singola colonne (non progettato 
sismicamente)
HWB10
Ponte in calcestruzzo precompresso, su appoggio a più colonne, 
semplicemente appoggiato
HWB17
Ponte in calcestruzzo precompresso, su appoggio a singola colonna HWB20
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2.5 Valutazione della vulnerabilità con il metodo Hazus
Lo sviluppo delle curve di fragilità di un ponte, per i vari stati di danno, è basato sull'idea di 
adeguare le curve di fragilità di un ponte tipo a quelle di un manufatto specifico. Per rendere ciò 
possibile sono necessari i seguenti dati:
 1. I dati d'archivio dei ponti: la localizzazione e le loro caratteristiche;
 2. I dati riguardanti lo spettro;
 3. Le informazioni circa il tipo 
di suolo presente nel sito in cui 
è stato costruito il ponte.
In tal modo, per un dato ponte, è 
possibile determinare 
l'accelerazione necessaria per 
arrecare uno specifico livello di 
risposta o un danno a questo. La 
domanda sismica del ponte è 
valutata dalle caratteristiche 
strutturali del manufatto, 
dall'accelerazione spettrale, dalle 
proprietà dei materiali. Tali 
parametri non sono esatti, ma 
sono incerti e casuali. La natura 
probabilistica di tale fenomeno è 
rilevata dalle curve di fragilità. In 
Fig. 2.19 si mostra come 
l'incertezza e la casualità della 
capacità del ponte, rispetto la 
domanda, siano stabilite per 
mezzo delle curve di fragilità. La 
Fig. 2.19(a) mostra uno spettro 
accellerazione-spostamento per un 
terremoto. Sovrapposta a tali 
curve, c'è la curva di capacità 
pushover del ponte. In una analisi 
deterministica l'intersezione delle 2 
curve dà l'atteso livello di 
performance del ponte. Invece, sia le curve di domanda e di capacità hanno una loro distribuzione 
probabilistica. Da ciò ne consegue che la risposta non è più unica, ma varia in un ampio campo. 
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Fig. 2.19 - Definizione probabilistica dell'incertezza in  
una curva di fragilità per una analisi di vulnerabilità 
sismica.
Se la capacità strutturale e la domanda sismica sono variabili casuali, che approssimativamente 
possono essere o distribuzioni normali o log-normali, ne segue, per il teorema del limite centrale, 
che la performance complessiva è una distribuzione log-normale. Pertanto, la distribuzione 
probabilistica è espressa sotto forma di una cosiddetta curva di fragilità in una densità di 
probabilità cumulativa secondo una funzione log-normale di Fig. 2.19(b). Per determinare tale 
curva sono necessari solo due parametri: la deviazione standard Bc e l'accelerazione spettrale per 
T=1s.  la  La funzione di probabilità cumulata è data da (2.1):
ϕ= Funzione log-normale  cumulata;
Sa= Accelerazione spettrale per T=1s;
Ai= La mediana dell'accelerazione spettrale necessaria ad arrecare il primo stato di danno;
Bc= La deviazione standard composita della distribuzione log-normale, che raggruppa gli effetti di 
incertezza e casualità sia della domanda che della risposta.
Tale parametro Bc è stato calibrato da Peckman (1998), Dutta e Mander (1998) e Dutta (1999), 
secondo una prospettiva teorica ed è stato confermato da Basoz and Mander (1999) con le curve 
di fragilità sperimentali ottenute dopo i terremoti di Northridge (1994) e Loma Prieta. Da tali studi si 
suggerisce di porre Bc = 0,6. 
I valori medi della Pga per i 5 stati di danno sono valutati usando con algoritmo basato sul capcity-
spectrum method. Tale analisi a spostamento imposto, statica non lineare, assume una tipica 
forma di spettro di un terremoto AASHTO, che successivamente è modificato in base alle 
caratteristiche del sito, o del suolo. I 5 stati di danno e il loro livello di performance associati sono 
riportati in Tab. 2.22. 
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(2.1)
Tuttavia, i dati presenti nel catasto, sia dei ponti in questione, e sia di quelli su cui applicare le 
curve di fragilità empiriche, sono insufficienti per analisi dettagliate. Per ricreare comunque la curva 
di fragilità di tali ponti, si prendono i risultati delle curve di fragilità di un ponte standard e si scalano 
con i dati presenti nel NBI.
Per ponte standard si assume una struttura che soddisfi le seguenti proprietà:
 1. La struttura deve avere la lunghezza prevalente sulle altre 2 dimensioni;
 2. Non deve presentare effetti tridimensionali.
Per vari tipi di ponti standard sono stati derivati i valori di PGA per gli stati di danno a2, a3, a4, a5 . 
Tali risultati, validi per il ponte standard, sono stati adeguati agli altri ponti per mezzo dei 
coefficienti Kskew , per tener conto dell'inclinazione del ponte, e K3D per valutare gli effetti 
tridimensionali. 
Kskew  ,si è assunto pari a (2.2):
αskew= Angolo misurato da una linea normale al centro del ponte ad una linea parallela alla 
mezzeria degli appoggi.
Il coefficiente per K3d è definito in base alle seguenti tabelle in base alla tipologia di appartenenza 
del ponte, come riportato in Tab. 2.23, Tab. 2.24, Tab. 2.25,
 




Tab. 2.23 - Coefficienti per valutare K3D 
 
Tab. 2.24 -  Classificazione ponti secondo Hazus 1/2
 
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In tal modo è possibile ottenere le mediane delle curve di fragilità, modificando quelle del 
ponte standard e applicando la seguente relazione (2.3):
Ai= La mediana dell'accelerazione spettrale per T=1sec per l'iesimo stato di danno come 
fa riferimento la Tab. 2.26.
S= L'amplificazione dovuta al terreno.





In caso di danno leggero, la mediana della curva di fragilità è data da (2,4):
in cui a2 è definito dalla Tab. 2.23, mentre Kshape è pari a (2,5):








Ca = Accelerazione a t=0,3 sec
É da notare, come in tale stato di danno, non compaia il termine riguardante gli effetti 3D. 
Questo è dovuto perché  gli spostamenti sono usualmente piccoli, in genere minori a 50 
mm, così che l'effetto ad arco 3D non può avvenire, dato che non si chiudono i vari giunti 
della sovrastruttura.
Il modello Hazus, tuttavia è affidabile, se applicato a strutture simili a quelle del modello 
standard. Hazus è stato calibrato infatti per le tipologie strutturali e gli standard costruttivi 
ricorrenti negli U. S. e non per le strutture tipiche del territorio italiano ed europeo. Ne è 
d'esempio la mancanza della categoria dei ponti ad arco nelle varie classificazione dei 
ponti. Tuttavia tale metodologia è affidabile ed è stata usata ampiamente negli ultimi anni 
per stimare il rischio sismico su larga scala. 
Col fine di caratterizzare le tipologie di strutture tipiche in Europa è stato avviato il progetto 
Risk-UE. In esso si definiscono scenari di rischio sismico per le varie città europee, e si 
caratterizzano le opere di questi paesi. Successivamente alla caratterizzazione si ricavano 
le curve di fragilità con un metodo simile a quello Hazus, con parametri e intervalli, in cui la 
differenza principale si trova nella diversa classificazione iniziale delle opere, adeguata al 
tipo di manufatti tipici del continente europeo.
2.6 Classificazione secondo Risk-UE
Risk-UE suddivide i ponti secondo le categorie riportate in Tab. 2.27
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Tab. 2.27- Suddivisione ponti Risk-UE
Per la costruzione della curva di fragilità, le mediane e le deviazioni standard della distribuzione 
lognormale  per i ponti ( RO2 ) sono fornite ( Hazus '99 ) in base a:
- Tipologia Tab. 2.27;
- Possibili danni, conseguenze o perdite ;
- Angolo di Skew, lunghezza del ponte ( L ), il numero di campate ( N) e la larghezza delle campate 
( W ), in base a vari fattori ( Tab 2.28 ) ;
- Accelerazione spettrale ( SA ), a 0,3 e 1,0 s ( modello Vulnerabilità 2 ) ;
Le Risk-UE formulano le Tab. 2.28 e Tab. 2.29 per cui, in base alla tipologia di ponte, è possibile 
risalire ai valori di accelerazione che portano un determinato stato di danno al ponte standard.  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Tab. 2.28 - Modificatori Risk-UE per tenere in conto le specifiche caratteristiche
Tab. 2.29- Vulnerabilità modello R02, ponti soggetti ad accelerazione spettrale Risk-UE
2.7 Analisi dei ponti
Si determinano ora le accelerazioni e le curve di fragilità per lo stock dei ponti in questione 
per mezzo delle curve Risk-Ue. I risultati sono riportati nella Tab. 2.30



















47 16+700 CAVALCAVIA 1994 3 121,00 IN ACCIAIO CORTEN 0,750 0,757 0,757 1,110
47 29+660 CAVALCAVIA 6 153,00 CAVALCAVIA BORGO VICENZA S.S.53; 
SOLETTA IN C.A. E TRAVI IN ACCIAIO 
CORTEN
0,250 0,373 0,480 0,746
53 78+132 PONTE 1992 7 262,00 PONTE SUL FIUME PIAVE; SOLETTA IN C.A. 0,250 0,369 0,475 0,739
53 96+802 PONTE-
CAVALCAVIA
1989 2 42,00 0,250 0,462 0,594 0,924
309 55+736 PONTE 1970 6 312,70 PONTE SUL FIUME PO DI GORO, TRAV I A 
CASSONE PER LE 4  CAMPATE CENTRALI  E 
5 TRAVI A DOPPIO T PER LE DUE CAMPATE 
ESTERNE
0,250 0,367 0,471 0,733
309 64+944 PONTE 1970 19 1137,00 SCAVALCAMENTO FIUME PO GRANDE; 
IMPALCATO COSTITUITO DA DUE TRAVI A 
CASSONE PER LE 15 CAMPATE CENTRALI 
CON 5 TRAVI A DOPPIO YT PER LE CAMPATE 
ESTERNE; SOLETTA IN C.A.
0,250 0,356 0,458 0,713
309 76+863 PONTE 1960 5 163,20 FIUME ADIGE; IMPALCATO COSTITUITO DA 6 
TRAVI A DOPPIO T COLLEGATE TRA LORO A 
MEZZO DI CROCI DI S. ANDREA.




1972 3 69,00 ATTR. LINEA FF.SS. BO - VR 0,250 0,394 0,506 0,788
47 14+080 PONTE 3 101,30 PONTE SUL FIUME BRENTA IN DX 0,250 0,394 0,506 0,788
47 28+430 CAVALCAFER
ROVIA
3 41,60 LINEA FF.SS. TV-VI 0,250 0,345 0,443 0,689
47 40+815 SOTTOPASSO 1978 2 11,00 SOTTOPASSO FERROVIARIO 0,250 0,438 0,563 0,875
47 46+620 CAVALCAVIA 1978 2 10,50 S.C. -T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
47 46+630 CAVALCAFER
ROVIA 
1978 2 10,50 FF.SS. - T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
53 10+290 CAVALCAVIA 1963 2 9,00 0,350 0,524 0,641 0,932
 25
53 26+736 CAVALCAVIA 1970 2 21,40 0,350 0,508 0,621 0,903
53 37+891 CAVALCAFER
ROVIA
1965 3 42,00 FF.SS. 0,250 0,394 0,506 0,787
53 55+600 CAVALCAVIA 1984 3 47,00 TANG. DI TREVISO-SS53 0,250 0,382 0,491 0,763
53 55+700 CAVALCFERR
OVIA
1984 5 128,00 TANG. DI TREVISO-FF.SS 0,250 0,372 0,478 0,744
53 97+660 PONTE 1949 3 109,00 PONTE SUL FIUME LIVENZA; TRAVI GERBER 
PRODOTTE IN CANTIERE 0,35 0,4995 0,6105 0,888
53 98+973 PONTE 1949 3 40,00 PONTE SUL CANALE MALGHER 0,35 0,4995 0,6105 0,888
53 113+712 PONTE 1970 3 62,00 PONTE SUL FIUME REGHENA; TRAVI IN C.A. 
PREFABBRICATE
0,350 0,500 0,611 0,888
53 114+880 CAVALCAFER
ROVIA
1970 3 60,00 CAVALCAFERROVIA VE-TS 0,250 0,394 0,506 0,788
53 57+910 D PONTE 1972 4 97,00 PONTE SUL FIUME SILE T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO
0,250 0,379 0,488 0,758
53 58+007 S PONTE 1972 4 97,00 PONTE SUL FIUME SILE T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO
0,250 0,379 0,488 0,758
53 58+060 D CAVALCAVIA 1972 3 35,00 CAVALCAVIA VIA S. ANGELO T.S.A. 
PRODOTTE IN STABILIMENTO
0,250 0,394 0,506 0,788
53 58+095 S CAVALCAVIA 1972 3 35,00 CAVALCAVIA VIA S. ANGELO T.S.A. 
PRODOTTE IN STABILIMENTO
0,250 0,394 0,506 0,788
53 59+295 D CAVALCAFER
ROVIA
1972 3 38,00 CAVALCAFFERROVIA VE-TV T.S.A. 
PRODOTTE IN STABILIMENTO
0,250 0,394 0,506 0,788
53 59+333 S CAVALCAFER
ROVIA
1972 3 38,00 CAVALCAFFERROVIA VE-TV T.S.A. 
PRODOTTE IN STABILIMENTO
0,250 0,394 0,506 0,788
53 60+083 D CAVALCAVIA 1972 9 203,00 CAVALCAVIA SS13 T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO
0,250 0,361 0,464 0,722
53 60+286 S CAVALCAVIA 1972/
78
9 203,00 CAVALCAVIA SS13  T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO
0,250 0,361 0,464 0,722
53 63+315 D PONTE 1972 3 72,00 PONTE SUL FIUME SILE T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO 0,6 0,999 1,221 1,665
53 63+387 S PONTE 1972 3 72,00 PONTE SUL FIUME SILE T.S.A. PRODOTTE IN 
STABILIMENTO
0,250 0,394 0,506 0,788
309 64+736 CAVALCAVIA 1970 3 27,30 SVINCOLO PER TAGLIO DI PO 0,350 0,491 0,600 0,873
309 66+297 CAVALCAVIA 1970 3 29,10 SVINCOLO PER CONTARINA 0,250 0,391 0,502 0,781
309 70+872 PONTE 1960 7 128,64 PO DI LEVANTE 0,250 0,365 0,469 0,729
309 84+915 PONTE 1955 7 207,80 FIUME BRENTA; IMPALCATO COSTITUITO DA 
4 TRAVI CHE FORMANO CON SOLETTA E 
CONTROSOLETTA UNA SEZIONE A 
CASSONE; MANUFATTO RINFORZATO 
MEDIANTE L'INSERIMENTO DI CAVI IN 
ACCIAIO ARMONICO
0,600 0,942 1,152 1,571
309 86+275 PONTE 1966 3 56,00 CANALE FOSSETTA 0,250 0,394 0,506 0,788
309 122+800 PONTE 3 165,30 PONTE SUL NAVIGLIO DEL BRENTA 0,250 0,394 0,506 0,788
309 125+160 PONTE 2 22,10 ROTATORIA MARGHERA 0,250 0,438 0,563 0,875
Ponti Ca













12 297+640 PONTE 1974 4 139,70 Ponte sul fiume "Adige", trave Gerber 0,250 0,379 0,488 0,758
47 40+800 CAVALCAVIA 1978 2 11,00 CAVALCAVIA SU STRADA COMUNALE 0,350 0,499 0,610 0,888
47 43+820 VIADOTTO 
CAVALCAVIA
1978 14 348,00 SS 248 - T.S.A. 0,250 0,357 0,459 0,713
47 48+400 
DX
PONTE 1965 3 171,00 PONTE SUL FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
47 48+400 
SX
PONTE 1965 3 171,00 PONTE SUL FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
47 48+400 
DX
PONTE 1965 3 171,00 PONTE SUL FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
47 48+400 
SX
PONTE 1965 3 171,00 PONTE SUL FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,438 0,563 0,875
47 59+800 PONTE 
VIADOTTO
1988 27 1000,0 FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,347 0,447 0,695
47 60+569 PONTE 
VIADOTTO
1988 33 1105,0 FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,342 0,440 0,684
47 60+900 VIADOTTO 1988 3 92,00 T.S.A. 0,250 0,389 0,501 0,779
47 62+120 PONTEVIADO
TTO
1988 5 163,00 FIUME BRENTA 0,250 0,372 0,478 0,744
47 62+450 VIADOTTO 1988 4 130,00 T.S.A. 0,250 0,379 0,488 0,758










1975 5 175,00 FIUME CISMON - T.S.A. 0,250 0,372 0,478 0,744
47 72+600 PONTE 
VIADDOTTO
1980 16 510,00 FIUME BRENTA - T.S.A. 0,250 0,356 0,458 0,712
53 6+450 PONTE 3 55,00 FIUME DESINA 0,350 0,499 0,610 0,888
53 18+021 PONTE 1980 18 633,00 FIUME BRENTA 0,250 0,355 0,457 0,710
53 24+000 CAVALCAFER
ROVIA
1970 3 59,00 0,350 0,491 0,600 0,873
53 32+685 CAVALCAFER
ROVIA
1965 3 52,00 0,250 0,394 0,506 0,787
309 57+218 PONTE 1963 3 28,95 PONTE SULLO SCOLO BRENTA 0,350 0,500 0,611 0,888
309 60+415 PONTE 1963 3 29,06 PONTE SULLO SCOLO GOZZI 0,350 0,500 0,611 0,888
309 61+615 PONTE 1963 3 29,06 SCOLO VENETO 0,250 0,438 0,563 0,875
309 67+375 PONTE 1958 5 108,00 COLLETTORE PADANO 0,250 0,372 0,478 0,744
309 87+097 SOTTOPASSO 1966 4 SVINCOLO PER CHIOGGIA 0,250 0,379 0,488 0,758













Per ognuna delle tipologie di ponti, in cui si è suddiviso lo stock di manufatti, si determina un ponte 
caratteristico. Ognuno di essi, in caso di sisma, assume un comportamento simile agli altri ponti 
della sua sottoclasse.
2.8 Ponte categoria 5
Un esempio di ponte di categoria 5 è in Fig. 2.20. Tale manufatto è in calcestruzzo, con 
travi in semplice appoggio, su singola colonna.
309 87+715 PONTE 1966 12 149,00 CANALE LOMBARDO 0,250 0,358 0,460 0,716
309 88+564 PONTE 1966 7 104,50 CANALE ALEGHERO 0,250 0,365 0,469 0,729
309 88+982 PONTE 1988 7 140,00 CANALE BRENTA. ESEGUITI E CONSEGNATI 
DAL MAGISTRATO DELLE ACQUE
0,250 0,365 0,469 0,729
309 89+160 PONTE 1988 19 378,90 ESEGUITI E CONSEGNATI DAL MAGISTRATO 
DELLE ACQUE
0,250 0,355 0,456 0,710
309 89+575 PONTE 1988 7 140,00 CANALE LAGHINI. ESEGUITI E CONSEGNATI 
DAL MAGISTRATO DELLE ACQUE
0,250 0,365 0,469 0,729
309 90+187 PONTE 1966 10 149,65 CANALE TREZZE 0,250 0,363 0,467 0,726
309 92+365 PONTE 1966 3 44,86 CANALE OTREGAN 0,250 0,394 0,506 0,788
309 96+025 PONTE 1966 3 49,20 CANALE MONTALBANO 0,250 0,394 0,506 0,788
309 100+920 PONTE 1966 5 84,00 CANALE NUOVISSIMO 0,250 0,372 0,478 0,744
309 118+425 PONTE 1972 3 101,00 IDROVIA PADOVA VENEZIA 0,250 0,278 0,358 0,557












Fig. 2.20 - Ponte di categoria 5 sulla SS53 al km 98+973
 
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Il ponte si trova sulla SS 53 al km98+973 e scavalca il Canale Gorzone. Si determina lo 
spettro di risposta, con il programma Simqke_gr, per un manufatto di classe 3, come si 
nota in Fig. 2.21. 
Noti questi dati, si ricavano le curve di fragilità Risk-Ue come si vede in Tab. 2.31 e Fig.
2.22.
Tab. 2.31- Modificatori mediana curva di fragilità secondo Risk-UE





Fig. 2.22 - Curva di fragilità ponte di categoria 5 sulla SS16 al km 32+780
 
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Fig. 2.21 - Spettro ponte di categoria 5 sulla SS16 al km 32+780
2.9 Ponte categoria 7
Un esempio di ponte di categoria 7 è in Fig. 2.23.  Tale manufatto è in calcestruzzo in 
semplice appoggio, su più colonne.
Il ponte si trova sulla SS47 al km 28+430, ha 3 campate e scavalca il tratto ferroviario 
visibile in Fig. 2.23. Note le coordinate geografiche, si ricava lo spettro di risposta , con il 
programma Simqke_gr, per un manufatto di classe 3, come si nota in Fig. 2.24.
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Fig. 2.23 - Ponte di categoria 5 sulla SS47 al km 28+430
Fig. 2.24 - Spettro ponte di categoria 7 sulla SS47al km 28+430
Noti questi dati, si ricavano le curve di fragilità Risk-Ue come si vede in Tab. 2.32 e Fig. 
2.25
2.10 Ponte categoria 9
Un esempio di ponte di categoria 9 è in Fig. 2.26. Il manufatto è in calcestruzzo continuo,  
appoggiato su più colonne.
Tab. 2.32- Modificatori mediana curva di fragilità secondo Risk-UE





Fig. 2.25 - Curva di fragilità ponte di categoria 7 sulla SS47 al 
km 28+430
 
Fig. 2.26 - Ponte di categoria 9 sulla SS53al km 63+615
 
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Il ponte si trova sulla SS53 al km 63+315, ha 3 campate e passa sul fiume Sile. Note le 
coordinate geografiche, si ricava lo spettro di risposta con il programma Simqke_gr, per un 
manufatto di classe 3, come si nota in Fig. 2.27.
Noti questi dati, si ricavano le curve di fragilità Risk-Ue come si vede in Tab. 2.33 e Fig. 
2.28.
Fig. 2.27 - Spettro ponte di categoria 9 sulla SS53al km 63+615
 
Tab. 2.33 - Modificatori mediana curva di fragilità secondo Risk-UE









2.11 Ponte categoria 11
Un esempio di ponte di categoria 11 è in Fig. 2.29. Il manufatto è in struttura mista, 
semplicemente appoggiato su più colonne.
Il ponte è sulla SS309, al km 64+944. Costruito negli anni '70, poggia su 19 colonne per 
una lunghezza complessiva di 1137,98 m.
Note le coordinate geografiche, si ricava lo spettro di risposta, con il programma 
Simqke_gr, per un manufatto di classe 3, come si nota in Fig. 2.30.
Noti questi dati, si ricavano le curve di fragilità Risk-Ue,  come si vede in Tab. 2.34 e  Fig. 
2.31.
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Fig. 2.29 - Ponte di categoria 11 sulla SS309al km 64+944.
Fig. 2.30 - Spettro ponte di categoria 11 sulla SS309al km 64+944.
2.12 Ponte categoria 13
Un esempio di ponte di categoria 13 è in Fig. 2.32. É un manufatto in struttura mista con 
schema continuo.
Il viadotto è sulla SS47, al km 16+780, in località Pieve di Curtarolo, costruito nel 1994. Ha 
una lunghezza complessiva di 121m distribuita su 3 campate. 
Tab. 2.34 - Modificatori mediana curva di fragilità secondo Risk-UE





Fig. 2.31 - Curva di fragilità ponte categoria 11 
sulla SS309 al km 64+944.
 
Fig. 2.32 - Ponte di categoria 13 sulla SS47 al km 16+780.
 
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Note le coordinate geografiche, si ricava lo spettro di risposta, con il programma 
Simqke_gr, per un manufatto di classe 3, come si vede in Fig. 2.33
Noti questi dati, si ricavano le curve di fragilità Risk-Ue ed Hazus,  come si vede in Tab. 
2.35 e Fig. 2.34.
Tab. 2.35 - Modificatori mediana curva di fragilità secondo Risk-UE









Fig. 2.33 - Spettro ponte di categoria 11 sulla SS47 al km 16+780.
Si rappresentano con Google Earth le: SS12, SS47, SS53, SS309 soggette ad 
un'accelerazione di 0,3, 0,4, 0,5, 0,7 e 0,9 g, come si vede in Fig. 2.35, Fig. 2.36, Fig. 














Fig. 2.35(b) - SS12 0,4g
 
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Fig. 2.35(c) - SS12 0,5g
 
Fig. 2.35(d) - SS12 0,7g
 
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Fig. 2.35 (e) - SS12 0,9g
 
SS47
Fig. 2.36 (a) SS47 0,3g
 
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Fig. 2.36 (b) SS47 0,4g
 
Fig. 2.36 (c) SS47 0,5g
 
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Fig. 2.36 (d) SS47 0,7g
 




Fig. 2.37 (a) SS53 0,3g
 
Fig. 2.37 (b) SS53 0,4g
 
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Fig. 2.37 (c) SS53 0,5g
 
Fig. 2.37 (d) SS53 0,7g
 
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Fig. 2.37 (e) SS53 0,9g
 
SS 309
Fig. 2.38 (a) SS 309 0,3g
 
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Fig. 2.38 (b) SS 309 0,4g
 
Fig. 2.38 (c) SS 309 0,5g
 
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Il comportamento in caso di sisma dell'intera rete è invece riportato in Fig. 2.39
Fig. 2.38 (d) SS 309 0,7g
 
Fig.2.39 (a) - 0,3g
 
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Fig.2.39 (b) - 0,4g
 
Fig.2.39 (c) - 0,5g
 
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Dalla costruzione delle curve di fragilità si evincono diversi gradi di performance dei ponti 
analizzati. Le opere che sono in minor misura iperstatiche, dimostrano un maggior rischio in caso 
di sisma. Infatti la rottura di un solo elemento o connessione può portare alla messa fuori servizio 
del manufatto. Fondamentale inoltre, per ottenere un'adeguata riposta al sisma, è avere una 
rigorosa cura nei dettagli costruttivi. I codici normativi Italiani degli anni 60-70, basati sulla teoria 
dell'elasticità, non la evidenziavano. Conseguentemente le opere costruite secondo tali criteri 
presentano problemi di fratture a taglio, non duttili, l'inadeguata disposizione di staffe nelle zone 
critiche, i giunti trave colonna scarsamente dettagliati, e i ferri d'armatura non adeguatamente 
ancorati. Sempre a causa dell'applicazione della teoria dell'elasticità, le deflessioni per le forze 
orizzontali del sisma erano severamente sottostimate in quanto erano calcolate con la sezione 
intera e non parzializzata. Inoltre le forze sismiche erano basse ed il loro rapporto con le forze 
peso era inferiore a quello degli attuali codici normativi. Tutto questo portava che i diagrammi di 
momento per le forze sismiche e quelle di gravità, non solo sottovalutavano gli effetti del sisma, ma 
erano di forma sbagliata e avevano i punti di momenti nulli nei posti sbagliati. Proprio per tale 
ragione, le barre di armatura erano terminate anticipatamente rispetto a quanto sarebbe stato 
necessario. Infine anche il segno ed il momento nelle zone critiche per le forze sismiche e di 
gravità poteva risultare errato. Nella Fig.2.40(a) si rappresenta il diagramma del momento per un 
appoggio su 2 colonne di un ponte, per la forza peso, per il sisma e poi si sommano i risultati 
Fig.2.39 (d) - 0,7g
 
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ottenuti. Quando si considera il livello di forza sismica trasversale corrispondente ad un progetto in 
elasticità si ottiene la linea continua della Fig.2.40(b). Tuttavia il ponte può sostenere ancora forze 
sismiche maggiori in quanto il materiale non è stato ancora snervato. Se si aumenta la forza del 
sisma, fino ad ottenere la cerniera plastica in A, risulta il diagramma di Fig.2.40(c).
Dal confronto di questi due diagrammi di momenti si può notare che:
1. Il punto di momento nullo passa da C a B;
2. Se le armature sono terminate in accordo alla distribuzione elastica dei momenti, si 
interrompono troppo presto e conseguentemente insorgerà una prematura rottura della trave in 
prossimità ad A;
3. Il momento in D passa dal segno negativo, in caso di una distribuzione elastica, al positivo. Per 
tal motivo, se si seguisse l'andamento del momento elastico, sia l'armatura che gli ancoraggi 
risulterebbero errati provocando così una rottura prematura;
4. Non sono definiti e non si dettagliano i punti in cui si creeranno le cerniere plastiche. In tal 
modo, non sarà possibile definire la loro formazione. Esse sono fondamentali per sopportare 
un severo sisma, in quanto sono capaci di reggere elevate deformazioni plastiche senza 
perdere resistenza. Infine la resistenza a taglio non è calcolata per essere superiore a quella 
flessionale, per evitare una rottura fragile.
2.13 Danni in caso di terremoto
Le conseguenze dirette della sottostima degli spostamenti in caso di sisma, calcolati con l'intera 
sezione e non con quella fessurata, e per le basse forze sismiche, hanno portato a costruire 





2.13.1 Rottura della campata per perdita dell'appoggio
Un tipico problema dei ponti multi campata con colonne alte è il collasso della struttura a causa del 
movimento relativo delle campate in direzione trasversale che eccede la lunghezza dell'appoggio. 
In tal modo, la trave perde l'appoggio multidirezionale fino a cadere. Tale fenomeno è inoltre 
accentuato nel caso di ponti lunghi in cui i movimenti agli appoggi possono essere fuori fase. In 
tale situazione aumenta così la richiesta di spostamento relativo. Si allega un esempio di tal 
fenomeno in Fig. 2.41
Si sottolinea infine che, in caso di appoggi inclinati, si sviluppa uno spostamento maggiore di un 
appoggio dritto, per conseguenza di una rotazione della campata che porta a diminuire tale angolo. 
Si è evidenziato inoltre che tale rotazione tende ad accumularsi sotto risposte trasversali cicliche.
2.13.2 Amplificazione dello spostamento per 
amplificazione degli effetti del suolo
Se il ponte è fondato su limi sabbiosi c'è il rischio di liquefazione del terreno, che può causare la 
perdita del supporti per movimenti verticali o orizzontali eccessivi. Soprattutto i ponti 
semplicemente appoggiati, sono suscettibili a tal tipo di collasso. Inoltre, se il terreno è 
eccessivamente soffice, porterà ad un'amplificazione delle accelerazioni del sisma aumentando 
così la possibilità di collasso della struttura.
Fig 2.41 - Perdita dell'appoggio
 
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2.13.3 Pounding della struttura del ponte
Spostamenti sismici, non adeguatamente calcolati, possono portare ad un insufficiente 
dimensionamento dello spazio tra strutture vicine. Questo è un problema principale quando le 
strutture sono di differente altezza, provocando il contatto di colonna e sovrastruttura.
Tali forze di impatto possono risultare molto elevate, e aumentano lo sforzo a taglio sull'elemento 
strutturale e quindi le possibilità che avvenga tale rottura fragile.
2.13.4 Crollo degli appoggi
La pressione della terra, sotto l'accelerazione del terremoto, aumenta a contatto con le spalle del 
ponte. Inoltre la spinta sulle spalle del ponte accresce ulteriormente la pressione su queste. In 
caso di terreni soffici e di un inadeguato consolidamento del riempimento delle spalle del ponte, si 
sono verificati casi di cedimento e di rotazione delle stesse. Tale fenomeno porta a contatto la 
sovrastruttura del ponte e le spalle, e causa danni al sistema dei pali di sostegno, se presenti.
2.13.5 Inadeguata resistenza alla flessione
Nei codici normativi basati sulle teorie dell'elasticità, le forze sismiche erano considerate come una 
frazione di quelle peso. D'esempio ne è il codice californiano che considerava tale carico 
orizzontale pari al 6% di quello verticale. Tale approssimazione sembra molto meno cautelativa di 
quella dei codici attuali, poiché basata su un'iterazione di M ed N di tipo lineare e non secondo 
l'inviluppo degli ultimi codici normativi. Da ciò risulta che tali ponti potrebbero sopportare forze 
laterali fino al 25% di quelle peso. Tale percentuale, ben molto elevata, però non è raggiungibile in 
quanto il ponte esce dal campo elastico di progetto e si ha così una richiesta di duttilità localizzata 
nelle pile. Proprio la mancanza di un progetto dettagliato di tali cerniere plastiche, non permette al 
ponte di resistere a forze sismiche maggiori.
2.13.6 Inadeguata duttilità flessionale
La possibilità di ingresso in campo plastico di specifiche zone delle pile è fondamentale per la 
resistenza del ponte in caso di sisma. Solamente in tal modo, si possono sopportare spostamenti 
ben superiori a quelli di snervamento, senza al contempo avere un degrado della resistenza. 
Fondamentale per avere un'adeguata duttilità, è un'armatura trasversale adeguatamente diffusa. 
Già a bassi livelli di duttilità, una volta che si è formata la cerniera plastica, si assiste alla prima 
rottura del calcestruzzo esterno non confinato. Da tale momento, sono fondamentali le staffe o le 
spirali, opportunamente ancorate all'interno del nucleo della pila. Nel caso che le armature 
trasversali sono eccessivamente spaziate, o che non sono adeguatamente ancorate, si ha  
 50
l'instabilità dell'equilibrio delle barre verticali e la resistenza della pila decade rapidamente. Quando 
avviene tale fenomeno, la colonna non è più capace di reggere le forze peso e collassa.
2.13.7 Barre d'armatura terminare anticipatamente
Il mancato sviluppo della completa resistenza della colonna è dovuto a:
- Le barre d'armatura longitudinali che sono terminate in anticipo;
- Gli ancoraggi insufficientemente lunghi per sviluppare l'adesione;
- Il mancato computo della traslazione del diagramma del momento per tener conto di taglio e 
momento.
Si sottolinea infine che se il progetto è stato eseguito seguendo i dettami del ''capacity design'', ma 
le barre d'armatura sono terminate in anticipo, le cerniere plastiche sono forzate a svilupparsi in 
posti diversi da quelli in cui sono state dapprincipio ipotizzate.
2.13.8 Frattura a taglio delle colonne
La combinazione del meccanismo di Morsch, unito a fenomeni secondari, quali: l'ingranamento 
degli inerti, il meccanismo ad arco per azione dello sforzo normale, l'effetto pettine e la dowel-
action, permettono al calcestruzzo di resistere a taglio.
Una eventuale rottura a taglio è di tipo fragile, poiché allo snervamento dell'armatura trasversale, 
l'ampiezza delle fessure aumenta, e conseguentemente l'effetto dei contributi secondari 
diminuisce. Tale fenomeno, causa una rapida perdita di resistenza e può portare al collasso la 
struttura. Si deve inoltre sottolineare che i passati codici normativi erano meno conservativi nel 
progetto verso le azioni del taglio, rispetto a quelli attuali. Nelle strutture più vecchie infatti possono 
avvenire collassi per taglio quando è stata mobilitata solo una minima percentuale della resistenza 
a flessione.
2.13.9 Rottura dei traversi nelle pile a telaio
Tale tipologia di rotture è la conseguenza di una carenza:
- Nella resistenza a taglio delle aree in cui il carico sismico e quello dovuto alla gravità si 
sommano;
- Nella prematura interruzione dell'armatura longitudinale;
- Nell'insufficiente ancoraggio delle armature ai nodi.
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2.13.10 Rotture delle fondazioni
Danneggiamenti all'apparato delle fondazioni, in caso di sisma, sono rari. Si sono registrati 
problemi con plinti eccessivamente flessibili che sono andati a collassare prima, rispetto alle pile, a 
causa di un'armatura troppa leggera a taglio e a flessione.
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Capitolo 3
Analisi del ponte sul Po Grande
3.1 Introduzione 
Il ponte sul Po grande è una struttura mista isostatica con pile shaft, terminata nel 1970. Si sono 
ipotizzate le caratteristiche dell'acciaio e del calcestruzzo avvalendosi dei dati d'archivio di studi 
specifici al fini di analizzare la struttura esistente. Successivamente sono state trovate eventuali 
criticità e si è proposto un intervento di adeguamento sismico. 
3.2 Modello del ponte
Per rappresentare le proprietà dei materiali: il calcestruzzo, le barre d'armatura e l'acciaio, si è 
analizzato il lavoro di ricerca presente nella tesi: ''SIMPLIFIED DISPLACEMENT-BASED 
APPROACHES FOR SEISMIC DESIGN AND VULNERABILITY
ASSESSMENT OF MULTI-SPAN RC BRIDGES'' di Giovanni Tecchio. Da analisi in laboratorio di  
57 campioni di calcestruzzo, prelevati da opere esistenti, si sono ricavati i valori medi della 
resistenza.  Si nota che la resistenza media fcm varia da 15 MPa a oltre 70 MPa con una 
grande dispersione dei valori. Se si ipotizza una distribuzione secondo una legge normale 
dell'istogramma della frequenze, la media si attesta a 37,1 MPa e la deviazione standard è 
di ben 15,28 MPa. Se si utilizza invece una distribuzione non simmetrica lognormale, fcm
è pari a 27,93 MPa. Nella tesi si evidenzia inoltre che la resistenza del calcestruzzo varia anche in 
base al tipo di pila del ponte. Ponti poggianti su pile a muro, presentano le resistenze più basse: 
fcm<20 MPa e mai superiori a 60 MPa. Mentre pile singole a mensola, hanno generalmente 
calcestruzzi di buona resistenza con fcm>30 MPa. Infine gli appoggi a più colonne si attestano a 
valori di 25 MPa<fcm<60 MPa con il 6,7%di valori minori a fcm<20MPa ed ugualmente il 6,7% 
fcm>60MPa. Da quanto si evince da tale lavoro, la deviazione standard media da usare, in assenza 
di dati sui materiale specifici del ponte è pari a 9 MPa, come si vedi in Fig. 3.1
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Anche i dati riguardanti le barre d'armatura presentano un'ampia dispersione dei risultati.
Se si considera ancora le analisi sperimentali di tale tesi, si evince che, se non si dividono gli acciai 
in base alla loro categoria, la resistenza media fy,M è pari a 408,5MPa, e 𝜎=86,1MPa. A tal fine, è 
opportuno distinguere la tipologia d'acciaio usato. Dai progetti, ed in base all'età di costruzione è 
possibile risalire se è stato usato AQ 50-60 oppure FeB44K. I decreti R. D. L n2229/1939, LL.PP n 
1472/1472/1957, D. M.30/05/1972 D. M.30/05/1974 definivano le seguenti caratteristiche per gli 
acciaio d'armatura riportati in Tab. 3.1:
Sempre in questa tesi si utilizza la statistica Bayesiana per aggiornare le informazioni note dal 
codice costruttivo usato nel progettare il ponte, con i dati derivanti dai test svolti o in sito o in 
laboratorio. Da essi si più concludere che l'acciaio Aq  50-60 ha una resistenza media di 330 Mpa 
ed una deviazione standard di 14,7 MPa. L'FeB44k ha una Rm=460 MPa e 𝜎=23,92MPa, come 
riportato in Tab. 3.2.
Fig. 3.1 - Caratteristiche media del calcestruzzo
 
Tab. 3.1- Caratteristiche acciai secondo le normative precedenti
 
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Per determinare le caratteristiche dell'acciaio utilizzato in assenza di prove si utilizza anche il 
software Stil ''Le caratteristiche meccaniche degli acciai impiegati nelle strutture in c.a. realizzate 
dal 1950 al 1980''. Il software permette di ricercare le principali caratteristiche dei materiali dai dati 
del database di 19140 prove di trazione effettuate su barre di acciaio presso il Laboratorio 
Sperimentale del Dipartimento de Ingegneria Strutturale (DIST) della Facoltà di Ingegneria 
dell'Università degli studi di Napoli Federico II. Dai dati di archivio, reperiti presso la società Anas, 
si è a conoscenza che nel ponte suddetto si utilizza acciaio AQ50, e che il ponte è stato 
consegnato nel 1970. Se si ricercano i dati all'interno del database per il decennio 1960-1970, di 
tali barre d'armatura lisce, è possibile risalire alle caratteristiche dei materiali riportate in Fig.3.2
Tab. 3.2- Caratteristiche medie acciaio
 
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Si nota che il database offre 1993 prove di trazione su acciai usati nell'epoca 1960-1970. La 
tensione di snervamento si attesta su 371 Mpa ed il rapporto fy/fy è 1,47. L'allungamento a rottura 
medio è del 26%.
Si determinano anche le statistiche di utilizzo per i principali acciai usati all'epoca, in Fig. 3.3. In 
tale istogramma di utilizzo è evidente come la maggior parte delle prove si concentri proprio 
sull'acciaio aq 50.
Fig. 3.2 - Caratteristiche AQ 50 da software Stil v1.0
 
Fig. 3.3 - Istogramma percentuali di utilizzo
 
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Ai sensi del Ntc 08, per il calcolo della capacità di elementi/meccanismi duttili o fragili si impiegano 
le proprietà dei materiali esistenti direttamente ottenute da prove in sito e da eventuali informazioni 
aggiuntive, divise per i fattori di confidenza. Si riporta la Tab. 3.3 ricavata dalla circolare delle Ntc08 
in cui c'e la sintesi dei criteri di analisi e di verifica della sicurezza.
Nella circolare delle Ntc08 si definiscono 3 livelli di conoscenza per le opere esistenti:
- LC1: Conoscenza Limitata;
- LC2: Conoscenza Adeguata;
- LC3: Conoscenza Accurata. 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Tali livelli di conoscenza sono definiti in base a:
- Geometria, ossia le caratteristiche geometriche degli elementi strutturali;
- Dettagli strutturali, ossia la quantità e disposizione delle armature, compresi: il passo delle staffe 
e la loro chiusura per il calcestruzzo, i collegamenti per l’acciaio, i collegamenti tra elementi 
strutturali diversi, la consistenza degli elementi non strutturali collaboranti.
- Materiali, ossia le proprietà meccaniche dei materiali. 
In base al livello di conoscenza acquisito si determina il fattore di confidenza ed il metodo di 
analisi. Si allega la Tabella C8A.1.2, riportata in Tab. 3.4.
Tab. 3.4 – Livelli di conoscenza in funzione dell’informazione disponibile e conseguenti metodi di 
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Nel caso dei ponti analizzati nella seguente tesi si dispone di un livello di conoscenza LC3 
o LC2 per i dettagli costruttivi di tutti i manufatti, ma non sono state realizzate verifiche in 
sito sia dei dettagli che dei materiali. Cautelativamente si utilizzerà un'analisi pushover non 
lineare, ma il livello di confidenza dei materiali sarà posto pari ad 1,35, proprio del livello di 
conoscenza più basso, LC1.
3.3 Pali
Se si carica un palo con un carico orizzontale, esso sarà soggetto alle forze interne di 
taglio T  e momento M. Il momento si correla a sua volta con le tensioni normali e con le 
deformazioni. Tali deformazioni normali si correlano a loro volta con la flessione laterale 
del palo lungo y, ottenendo così la relazione (3.1):
in cui
Ep= Modulo di Young del palo;
Ip= Momento d'inerzia della sezione piena del palo;
M= Momento flettente.
LC3 Disegni costruttivi 
completi 
con 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Tuttavia il diagramma del momento non è noto, e bisogna trovare una correlazione tra la 
flessione del palo e la rigidezza del suolo. Si ipotizza allora che la variazione di forza lungo 
un elemento di lunghezza infinitesimale dz sia dovuta alla resistenza del suolo p. Tale 
forza p è distribuita lungo il palo e agisce nel verso opposto della flessione del palo. Tale 
contributo p si divide secondo la formula (3.2).
Pc= Resistenza a compressione del suolo, tutti gli strati del suolo sono compressi attorno 
al palo una volta che il palo spinge contro di essi;
Ps= Resistenza a taglio del suolo. La variazione e la deflessione del palo con la profondità 
creano una azione tagliante tra i vari strati di suolo interessati.
La resistenza totale del terreno bilancia così la forza di taglio dH lungo un tratto 
infinitesimo dz. Se si considera l'equilibrio dell'elemento del palo a contatto con il suolo a 
profondità z e di lunghezza dz risulta (3.3):
dH=-pdz                (3.3)
Se si correla la variazione di momento flettente con il taglio si ottiene la formula (3.4):
dM=Hdz  (3.4)
Si può riscrivere la relazione (3.1) nel modo (3.5):
in cui
Ep= Modulo di Young del palo;
Ip= Momento d'inerzia della sezione piena del palo;
M= Momento flettente;





La resistenza p del suolo è correlata con la flessione laterale del palo. Maggiore è la 
flessione, tanto più grande è la resistenza mobilitata. Si determina ora una relazione tra p 
ed y per ottenere un'equazione differenziale in termini di y.
Se si vuole tenere in conto della rigidezza a taglio si ha la relazione (3.6).
 in cui:
k= Modulo di reazione per la deflessione laterale;
t= Coefficiente correlato con la rigidezza a taglio del suolo in direzione orizzontale.
Nell'analisi con il metodo p-y, tuttavia non si prende in considerazione l'iterazione a taglio 
tra le molle che reggono lateralmente il palo. Il coefficiente t è posto pari a 0 e la relazione 
p-y diventa (3.7).
Ne segue che l'equazione differenziale che regge il fenomeno diventa ora (3.8).
Tale equazione differenziale può essere risolta numericamente e conseguentemente si 









3.4 Stratigrafia pile in acqua
Si ipotizza una stratigrafia del terreno al di sotto della 
quota di scalzamento. In prima approssimazione, il terreno 
era stato supposto di cat D, per ricavare lo spettro del 
ponte. Tale tipologia di sottosuolo è caratterizzata da 
terreni a grana grossa scarsamente addensati o da terreni 
a grana fina poco consistenti, con spessori superiori a 30 
m. Essi inoltre, presentano un graduale miglioramento 
delle proprietà meccaniche con le profondità e hanno valori 
di Vs,30  inferiori a 180 m/s (ovvero Nspt,30<15 nei terreni a 
grana grossa e cu,30<70 kPa nei terreni a grana 
fina),come si riporta in Tab.3.5. Per rimanere coerenti con 
l'ipotesi, si ipotizza che la stratigrafia lungo i 30 m di palo 
sia composta da 7 strati di argilla. Per ognuno di tali strati 
si suppone una resistenza di punta qc. Entrambi tali dati 
sono ricavabili da una prova penetrometrica CPT. I dati 
ipotizzati si riportano in Tab. 3,6 e Fig. 3.4:
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Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di Vs,30 
superiori a 800 m/s, eventualmente comprendenti in superficie uno strato di 
alterazione, con spessore massimo pari a 3 m 
B
Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana 
fina molto consistenti con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale 
miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di Vs,30 
compresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvero NSPT,30 > 50 nei terreni a grana grossa e 
cu,30 > 250 kPa nei terreni a grana fina). 
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Per gli strati di argilla si correla la resistenza del cono e la resistenza a taglio non drenata 
con la formula (3.9).
in cui:
Nk= Fattore del cono della prova CPT. Tale valore varia a seconda degli autori da 24,5, per 
argille dalle analisi di Rad e Lunme 1988, a 9-10 dalle analisi agli elementi finiti in grandi 
deformazioni (Yu et al.2000). Il valore medio che si suggerisce in letteratura e che è 
assunto per tale suolo è: Nk=11-12;
Cu= Resistenza a taglio non drenata;
C
Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina 
mediamente consistenti con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un 
graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di 
Vs,30 compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15 < NSPT,30 < 50 nei terreni a 
grana grossa e 70 < cu,30 < 250 kPa nei terreni a grana fina). 
D
Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina 
scarsamente consistenti, con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un 
graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di 
Vs,30 inferiori a 180 m/s (ovvero NSPT,30 < 15 nei terreni a grana grossa e cu,30 
< 70 kPa nei terreni a grana fina). 
E
Terreni dei sottosuoli di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul 
substrato di riferimento (con Vs > 800 m/s). 
Tab. 3.5-Categorie suolo
Tab. 3.6 - Stratigrafia
z (m) qc kPa H (m) Ɣm Kn/m3
strato 1 1,25 960 2,5 17
strato 2 3,75 790 2,5 17
strato 3 7,5 625 5 17
strato 4 12,5 1075 5 18
strato 5 17,5 1054 5 18
strato 6 22,5 1140 5 18




𝜎v=Tensione verticale totale alla profondità del cono. Questo termine ha lo stesso 
significato del carico qo nella formula per il calcolo della capacità portante dei pali.
Se si ricava Cu dalla formula (3.9) risulta (3.10).
Di ogni strato si determinano i parametri geotecnici, e si riportano in Tab 3.7.
Si determina ora la resistenza limite laterale pL e le curve p-y per gli strati in argilla. In 
accordo con API (1993), nei pali in argilla il termine pL/B varia da 3 Cu a quota terreno a 9 
Cu , alla profondità zR definita in (3.11) e (3.12). Per profondità maggiori a zR , pL/B rimane 
costante. Il legame matematico che descrive tale comportamento è dato da (3.12).
in cui:
B= Diametro del palo;
Cu= Resistenza a taglio non drenata;
(3.10)
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Tab. 3.7 - Parametri geotecnici dello strato di argilla
z (m) 𝜎v (kPa) qc (kPa) Cu (kPa)
1,25 21,25 960 62,58
3,75 63,75 790 48,42
7,5 127,5 625 33,17
12,5 215 1075 57,33
17,5 305 1054 49,93
22,5 395 1140 49,67






𝜎'v=Tensione verticale efficace alla profondità z;
J= Parametro adimensionale che varia da j=0,25 per le argille mediamente dure a J=0,5 
per le argille soffici;
zR è definita come la profondità necessaria per mobilitare completamente la resistenza del 
palo, e si ottiene imponendo che la (3.11) sia pari a 9cu, e risulta pari a (3.13).
in cui:
Ɣb= Peso specifico del terreno
Per la determinazione delle curve p-y per gli strati in argilla si sfruttano le relazioni API 
(1993) sia per argilla soggetta a carichi ciclici che statici. Le relazioni risultano essere 
(3.14), (3.15).
in cui:
ε50= Deformazione assiale in una prova di compressione triassiale non drenata, 
corrispondente ad una tensione di taglio pari a 0,5 volte la massima resistenza a taglio 
non drenata. Tale parametro varia tra ε50=0,005 per argille con cu>100kPa, a ε50=0,015 
per argille soffici e cu nell'ordine di 10kPa.










Si ipotizza una stratigrafia del terreno per le spalle del ponte che si riporta in Tab.3.8, Fig. 
3.6, insieme ai dati di una prova CPT. In prima approssimazione, si ipotizza che siano 
presenti gli strati di argilla, a cui in sommità si aggiunge uno strato di argilla sovra 
consolidata. Il livello della falda è al confine tra i due strati di argilla. Si ipotizza inoltre che 
il carico agente dovuto alle forze frenanti sia di tipo ciclico.
Fig. 3.5 - Curve P-Y 
 
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Di ogni strato si determinano i parametri geotecnici, e si riportano in Tab. 3.9 e Tab. 3.10
Tab. 3.8 - Stratigrafia spalle
strato tipo 
terreno
H (m) qc kPa
media
Ɣm Kn/m3
1 argilla 5 1000 19
2 argilla 5 2500 19
3 argilla 5 2550 19
4 argilla 5 2600 19
5 argilla 5 2635 19
6 argilla 5 2700 19
Per gli strati di argilla si correla la resistenza del 
cono e la resistenza a taglio non drenata con la 
(3.10).
 Fig. 3.6 - Stratigrafia spalle.
 
Tab. 3.9 - Parametri geotecnici dello strato di argilla
z (m) 𝜎v (kPa) qc (kPa) Cu (kPa)
-2,5 47,5 1000 63,50
-7,5 142,5 2500 157,17
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I punti successivi di tale curva p-y sono definiti dall'API per mezzo della Tab. 3.11.
Dall'applicazione delle formule e tabelle si ottengono le curve p-y per i 2 strati di argilla 
come si vede in Fig.3.7
Tab. 3.10 - Parametri geotecnici degli strati di argilla sotto falda
z (m) 𝜎v (kPa) qc (kPa) Cu (kPa)
strato 1 -12,5 188,45 2550 157,44
strato 2 -17,5 234,4 2600 157,71
strato 3 -22,5 280,35 2635 156,98
strato 4 -27,5 326,3 2700 158,25
Tab. 3.11 - P-y Api per argille soffici in caso di carichi ciclici
z< zR z> zR 
0 0 0 0
0,5 1 0,5 1
0,72 3 0,72 3
0,72 z/zR 15 0,72 ∞
0,72 z/zR ∞
    




Dai progetti ottenuti dall'archivio della società ANAS si è risaliti alla Fig. 3.8, in cui si vede 
la tipologia degli apparecchi di appoggio usati per il ponte.
 Tali dispositivi d'appoggio sono schematizzati o come dei carrelli scorrevoli o come delle 
cerniere.
3.7 Definizione dei carichi agenti
Le masse tenute in considerazione per l'analisi sismica sono:
- Masse relative al peso proprio g1k;
- Masse relative  carico permanete non strutturale g2k;
- Il 20% dei carichi qk dovuti al traffico. 
Si trascurano gli effetti sulla pila dovuti ai carichi mobili. Tali carichi, g2k e qk assunti per 
l'opera, sono espressi in Tab.3.12 :
Fig. 3.8 - Apparecchio di appoggio tipo del ponte sul Po Grande
 
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Il peso g1k è invece riportati in Tab. 3.13.
 
La disposizione degli appoggi secondo i progetti visionati è presentata in Fig. 3.9.




Tab. 3.13- Tabella pesi
Kn/m
span 1 (l=30m) 107
span 2 (l=61,5m) 129
 
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Le azioni sono computate ai sensi della NTC08 3.2.4 con la (3.16):
Gli effetti dell'azione sismica sono valutati tenendo conto delle masse associate ai carichi 
gravitazionali (3.2.17D. M. 14/01/08) secondo la (3.17).
Per i carichi dovuti al transito dei mezzi si assume 𝜓2j =0,2.
3.8 Caratterizzazione degli appoggi intermedi
Lo sforzo normale agente sugli appoggi è riportato in Tab.3.14
3.9 Impalcato






Tab. 3.14 - Sforzi normali agli appoggi
Nsd KN
campata 30 m 1594
campata 60 m 4116
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Fig. 3.10 - Sezioni impalcato luce 30m
 
Fig. 3.11a - Sezioni impalcato luce 30m





3.10 Colonne e pali
Il ponte presenta 5 tipologie di colonne. Si riportano in Fig. 3.12 i loro progetti e le 
caratteristiche di geometria ed armatura delle loro colonne e pulvini 
Palo e colonna tipo per pile A,B,C,D














Si riporta in Tab. 3.15 l'altezza delle pile in alveo in golena e delle spalle in caso di minima 
piena. La quota alveo è posta a -4 m.
Si determina la profondità di incastro e la profondità a cui si forma la cerniera plastica per il 
ponte sul Po grande per mezzo di grafici di Fig. 3.13.
Successivamente si studia l'iterazione suolo struttura, nota la stratigrafia supposta, ed 
infine si propone un sistema di isolamento sismico del manufatto.
Pile in alveo
Fig. 3.12 - Sezioni colonne pile
 
Tab. 3.15 -  Altezza pile
h (m) fuori terra Ned KN
Pile in golena 4,5 4111
Pile in alveo 9 4700
Pila b 6,15 1543
Pila c 2,75 2360
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In alternativa si sfruttano le relazioni di ''Suarez e Kowalsky'' in cui si definisce la 
profondità della cerniera plastica, lo spostamento a snervamento e ultimo, per mezzo di 
analisi pushover di pali shaft in terreni argillosi e sabbiosi sotto falda. Tuttavia la stratigrafia 
di tale studio è ipotizzata uniforme per l'intera profondità del palo. 
Si riportano in Fig.3.14  e in (3.18) la profondità della cerniera plastica nel caso di terreni 
argillosi
Fig 3.13 - Profondità di incastro per palo con testa fissa
 




Hig = Profondità a cui si forma la cerniera plastica;
D = Diametro pali;
H = Altezza fuori terra della pila.
i cui risultati si si riportano nella Fig. 3.15
Lo spostamento a plasticizzazione è invece definito per mezzo della formula (3.19), in cui 
il coefficiente C1 è determinato in funzione dello schema statico alla testa del palo, o 
incastrato o fisso, ed in funzione del terreno dalla (3.20).
(3.18)
 






Lsp= Lunghezza penetrazione plastica della cerniera.
Si riportano in Fig.3.16 i valori assunti dal coefficiente C1 per il parametro H/D compreso 
tra 2 e 10, nel caso di terreno argilloso.
Si determinano ora i diagrammi momento curvatura per le tipologie base di pila e carico 
agente su di esse, come si riporta in Fig. 3.17 al fine di calcolare la profondità di incastro 
con la Fig. 3.13.
(3.20)
 
Fig.3.16 - Parametro C1 al variare del tipo di argilla e delle condizioni di supporto
 
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Da tali informazioni si determina l'altezza equivalente in Tab.3.16.
Fig. 3.17 (a) - Diagramma M-fi N=4111kN Fig. 3.17 (b)- Diagramma M-fi N=4700kN
   
Fig. 3.17 c - Diagramma M-fi N=1543kN Fig. 3.17 d - Diagramma M-fi N=2360kN
   
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Se si sfruttano le relazioni di ''Suarez'' risulta invece l'altezza della cerniera hig riportata in 
Tab. 3.17. In essa si evidenza inoltre come varia tale parametro in funzione della cu 
precedentemente determinata.
Il comportamento sismico del manufatto è analizzato per mezzo di 4 successive analisi:
1. Manufatto ipotizzato incastrato alla base del palo, con appoggi o a cerniera o a carrello 
e senza modellazione del terreno;
2. Manufatto ipotizzato isolato sismicamente per mezzo di isolatori elastomerici con 
nucleo in piombo;
3. Analisi dell'iterazione terreno-struttura senza isolamento;
4. Analisi dell'iterazione terreno-struttura con isolamento.
Tab.3.16.-  Profondità di incastro






4111 1,946 10502 5,40E+06 3,50E+03 7,00E+03 45,36 2,25
Pile in 
alveo
4700 1,97 10850 5,51E+06 3,50E+03 7,00E+03 44,45 4,50
Pila b 1543 2,756 5463 1,98E+06 3,50E+03 5,25E+03 16,49 4,10
Pila c 2360 2,756 5813 2,11E+06 3,50E+03 5,25E+03 15,49 1,83
 
profondità incastro (m) altezza equivalente (m)
Pile in golena 6,6 11,1
Pile in alveo 6,6 15,6
Pila b 6,3 12,45
Pila c 6,15 8,9
Tab. 3.17- Altezza equivalente al variare di cu
altezza equivalente (m) 
Cu=40
altezza equivalente (m) 
Cu=30
altezza equivalente (m) 
Cu=20
Pile in golena 13,115 14,49 15,865
Pile in alveo 16,31 17,64 18,97
Pila b 11,7 12,705 13,71
Pila c 9,3783 10,416 11,4537
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3.11 Modello 1
Si costruisce un primo modello ipotizzando i pali incastrati alla profondità determinata per 
mezzo dei dati della della Tab.3.17. Si allega tale primo modello in Fig.3.18.
Le curve di capacità delle 4 tipologie di pila tipo, sono riportate in Fig.3.19.
Fig.3.18 - Modello ponte Po Grande
 
Fig.3.19 (a) - Pila in acqua
 
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Fig.3.19 (b)- Pila in golena
 
Fig.3.19 (c)- Pila C
 
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Si determinano la duttilità, la forza ultima, lo spostamento ultimo e a snervamento per le 
pile tipo e si riportano in Tab. 3.18.
3.12 Modello 2
Si ipotizza di sostituire gli apparecchi di appoggio del ponte, attualmente o fissi o ad 
appoggio unidirezionale, con isolatori a pendolo, come si vede in Fig. 3.20
Fig.3.19 (d)- Pila B
 
Tab.3.18.- Calcolo duttilità da modello 
Δy (m) Δu (m) μ=Δy/Δu
pila golena 0,056 0,215 3,84
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3.13 Caratterizzazione degli isolatori sismici
Per la modellazione matematica del dispositivo si ipotizza una curva di tipo bilineare del 
grafico Forza-spostamento, come si vede in Fig. 3.21.
Per caratterizzare tale dispositivo sotto l'azione sismica, è necessario il carico verticale 
quasi permanente, agente su ogni isolatore al momento del terremoto. 
Fig. 3.20 - Isolatore a scorrimento a superficie curva
 
Fig. 3.21 Grafico forza spostamento friction pendulum system
 
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NSd = Carico verticale agente sull'isolatore.
Il coefficiente di attrito dinamico è il parametro più importante per modellare una struttura 
con isolatori a scorrimento a superficie curva. Per qualsiasi materiale di scorrimento il 
coefficiente di attrito è dipendente sia dalla velocità che dalla pressione. La dipendenza 
dalla velocità solitamente non è significativa nel campo di velocità associate all’eccitazione 
sismica di una struttura isolata. Al contrario, è risaputo dalla letteratura, e confermato dai 
risultati sperimentali, che la dipendenza dalla pressione (carico verticale) non è 
trascurabile: in particolare il coefficiente d’attrito diminuisce all’aumento del carico 
verticale.  In Fig. 3.22 sono riportati i valori tipici del coefficiente di attrito dinamico per 
dispositivi di tipo tipo L (basso attrito) e di tipo M (attrito medio), e sono state usate 
relazioni ottenute dai cataloghi dei produttori di tali dispositivi. Un esempio di come varia il 
coefficiente di attrito dinamico è riportato in Fig. 3.22.
La forza orizzontale massima sviluppabile dal dispositivo è (3.22):
(3.21) 
Fig.3.22 - Leggi di variazioni del coefficiente d'attrito con il carico sul dispositivo
 
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Si definisce successivamente la rigidezza di richiamo Kr in (3.23)
in cui:
μ = Coefficiente di attrito;
NSd= Carico verticale agente sull'isolatore;
R= Raggio di curvatura equivalente;
d= Spostamento.
Le norme permettono di modellare il comportamento bilineare con un modello lineare 
equivalente in cui si definiscono la rigidezza equivalente e lo smorzamento viscoso 
equivalente per mezzo di (3.24) e (3.25)
Si nota, che tanto la rigidezza equivalente, quanto il coefficiente di smorzamento viscoso 
equivalente dipendano dallo spostamento. Si deve applicare una procedura iterativa, per 
modellare il sistema di isolamento come lineare equivalente, quando è concesso dalle 
norme. La rigidezza equivalente si trova quando la differenza tra i valori di spostamento a 
due passi successivi diventa trascurabile. 
Il periodo proprio equivalente, associato alla rigidezza equivalente, di una struttura isolata 











Invece, il periodo associato alla rigidezza di richiamo Kr è lo stesso di un pendolo semplice 
di lunghezza R e si calcola con (3.27).
Si nota infine che il  parametro del coefficiente di attrito varia anche con il tempo, a causa 
dell'usura, della temperatura, e della corrosione. A tal fine l'Eurocodice definisce un range 
di valori da dare al coefficiente che sono:
- Il limite inferiore LBDP per ottenere il massimo spostamento;
- Il limite superiore UBDP per ottenere il massimo spostamento.
Si riporta in Fig.3.23 il diagramma del taglio in combinazione sismica.
Da Fig. 3.23 risulta che le reazioni complessive agli appoggi sono riportate in Tab. 3.19:
Si riporta in Tab. 3.20  lo sforzo normale agente su ogni appoggio.
(3.27)
 
Fig. 3.23 -Diagramma taglio combinazione sismica
 
Tab. 3.19 - Sforzi normali agli appoggi
Nsd KN
campata 34m 2548
campata 61 m 6149
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Il carico Nsd è ripartito, nel caso delle campate da 30 m, su 5 appoggi. Nel caso della luce 
di 61,5 m è invece distribuito su 2 dispositivi.
 
Si ipotizza di utilizzare dispositivi di tipo Fip-D L340/200 ad attrito minimo per le travi di 
luce di 34 m, e Fip-D L670/200 per le luci da 61 m.
Si riportano in Tab. 3.21 le caratteristiche base dei 2 tipi di isolatori.
Noti tali valori, sono calcolate la massima forza orizzontale, la rigidezza di richiamo, per la 
campata da 31 m, come riportato in Tab. 3.22.
Il grafico forza spostamento risultante da questi dati è riportato in Fig. 3.24
Tab. 3.20 - Sforzi normali sul dispositivo
Nsd KN
campata 34 m (5 appoggi) 509,6
campata 61 m (2 appoggi) 3074,5
Tab. 3.21 - Caratteristiche degli isolatori
Ned KN R curvatura (mm) d spostamento
FIP-D L 280/400 (3100) 1000 3100 200
FIP-D L 720/400 (3100) 3500 3100 200




Kr (KN/m) rigidezza di richiamo 164,387
F0 (KN) 22,353
Fmax (KN) 55,231
Keff (KN/m) rigidezza effettiva allo spostamento d 276,153
ζ 0,258
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Sono calcolate la massima forza orizzontale, la rigidezza di richiamo, per la campata da 
61,5 m, come riportato in Tab. 3.23.
Il grafico forza spostamento risultante da questi dati è riportato in Fig.3.25
Fig. 3.24 - Legame forza spostamento appoggio l=30m
 




Kr (KN/m) rigidezza di richiamo 991,774
F0 (KN) 85,637
Fmax (KN) 283,992
Keff (KN/m) rigidezza effettiva allo spostamento d 1419,961
ζ 0,192
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Si riportano in Fig. 3.26 i modi di vibrare del ponte isolato con i dispositivi 
precedentemente dimensionati. Si analizza quindi il comportamento della struttura con 
un'analisi modale con spetto di risposta.
Fig 3.25 - Legame forza spostamento appoggio l=61,5m
 
 Fig. 3.26 (a) - Modo 1 T=2,957s
 
 Fig. 3.26 (b) - Modo2 T=2,9207s
 
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Si determinano lo spostamento in sommità della pila, il taglio ed il momento massimi per la 
pila in acqua nel caso di sisma trasversale e della pila t in caso di sisma longitudinale. I 
risultati si riportano in Tab. 3.24
Si determinano ora i cicli di isteresi dell'isolatore svolgendo un'analisi time history. Ai sensi 
delle Ntc 08 si determinano 7 accellerogrammi spettro compatibili. Tali accellerogrammi 
 Fig. 3.26 (c) - Modo3 T=2,914s
 
 Fig. 3.26 (d) - Modo3 T=2,89s
 
Tab. 3.24- Sollecitazioni pile
Δy (m) T KN M max Kn/m
pila h20 0,02955 610 4994
pila T 0,03615 254 2981
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sono applicati alla struttura nelle 2 direzioni per analizzarne il comportamento. Per cogliere 
al meglio il ciclo di isteresi si modella l'isolatore con il modello proposto da ''Zayas e Low''. 
Tale modello prevede che il comportamento assiale sia sempre non lineare e che la forza 
sia data da (3.28).
in cui la rigidezza K1 può essere ottenuta dall' EA/L del dispositivo e dovrebbe includere la 
flessibilità dei supporti e degli isolatori.
Si ipotizza inoltre un coefficiente c1 di smorzamento per il grado di libertà assiale in modo 
che la forza verticale sia data dalla (3.29)
Tale smorzamento è presente solo se l'isolatore è in compressione, ed è indipendente dal 
segno della velocità.
Si evidenzia inoltre che in questo modello solo la forza P e agisce sulla superficie 
dell'appoggio, mentre la forza dovuta allo smorzamento è esterna. Lo scopo di questo 
coefficiente di smorzamento è di ridurre le oscillazioni numeriche nell'analisi. Il coefficiente 
c1 è stimato in queste analisi per mezzo della (3.30), dato un rapporto r=0,05.
in cui:
K1= Rigidezza verticale del dispositivo;
m= Massa agente sul singolo isolatore.
Il comportamento a taglio del dispositivo è stato invece modellato per essere non lineare 
lungo le 2 direzioni. L'attrito e le deformazioni a taglio agiscono parallelamente lungo tali 










fuif = Relazione forza deformazioni che esplica il comportamento all'alltrito del dispositivo;
fuip = Relazione forza deformazioni che esplica il comportamento a pendolo del 
dispositivo;
La relazione forza deformazioni per la parte ad attrito è data da (3.32) e (3.33).
In cui i coefficienti di attrito sono dipendenti dalle velocità come espresso dalla (3.34).
In essa
slow2 e slow 3 = Coefficienti ad attrito a velocità nulla;
fast 2 e fast 3 = Coefficienti ad attrito alla velocità v;
v = Velocità di scorrimento data dalla (3.34) ed r è data dalla (3.35).
in cui:
rate 2 e rate 3 = Gli inversi delle velocità di scorrimento caratteristiche. 
Si evidenzia che per l'interfaccia acciaio teflon, i coefficienti di attrito aumentano con la 
velocità di scorrimento.
Le variabili isteretiche interne variano secondo la (3.36) e la superficie di snervamento è 










I valori iniziali di z2 e z3 partono da 0 ed evolvono nell'analisi nel rispetto dell'equazione 
differenziale (3.38).
In cui:
K2 e k3 = Le rigidezze a taglio in assenza di scorrimento;
a2 e a3 = I coefficienti definiti dalla (3.39) e (3.40).
Il comportamento a pendolo del dispositivo è infine dato dalla (3.41).
in cui :
radius2 e radius3 = I raggi della superficie di scorrimento meno la distanza tra la 
superficie ed il punto di articolazione del dispositivo.
Per gli isolatori precedentemente dimensionati, i valori caratteristici  di tali parametri sono 














Nel caso degli isolatori presi in esame, si ottengono i valori di Tab. 3.26:
Il modello di incrudimento per il calcestruzzo è basato sulla regola di Takeda. Tali leggi 
definiscono una rigidezza allo scarico e al ricarico, che sono significativamente più basse 
della rigidezza elastica iniziale. La legge di Takeda thin, riportata in Fig. 3.44 è appropriata 
per componenti inelastiche con un elevato carico assiale, come il caso delle pile dei ponti, 
delle colonne degli edifici ed è considerata un caso particolare della più generale regola di 
Takeda fat. La rigidezza allo scarico, definita dalla Tekeda thin, è riportata in (3.42).
in cui:
μ = Duttilità in spostamento all'inizio dello scarico;
Ki = Rigidezza iniziale al primo snervamento che tiene in conto della riduzione di rigidezza 
derivante dalle fessure per flessione e taglio.
Nel ciclo iniziale la regola di Takeda thin ricarica fino al punto di snervamento anche nella 
direzione opposta, mentre nei cicli successivi ricarica fino al precedente massimo punto 
forza spostamento. Tale comportamento è lo stesso che si avrebbe con la legge di Takeda 
fat con β=0.
La legge di Takeda fat, riportata in Fig. 3.27 definisce la rigidezza allo scarico con la 
(3.43):
Tab. 3.25- Parametri aggiuntivi per isolatori
u slow 0,02
u fast 0,025
r sec/m                                 >50
Tab. 3.26- Valori parametri di progetto
u fast u slow rate
FIP-D L 280/400 (3100) 0,04386 0,03509 50








μ = Duttilità in spostamento all'inizio dello scarico;
Ki= Rigidezza iniziale al primo snervamento che tiene in conto della riduzione di rigidezza 
derivante dalle fessure per flessione e taglio.
se si pone α=0 si ha lo scarico con la rigidezza iniziale.
Secondo tale legge si ricarica fino a il punto definito da βΔp derivante dal precedente 
carico nella direzione considerata, dove Δp è lo spostamento plastico. Usualmente per 
manufatti in calcestruzzo con armature ben dettagliate si ponte β=0,6 e α=0,3.
Si determinano ora i 7 accellerogrammi spettro compatibili per mezzo del software 
SIMQKE e si allegano in Fig. 3.28.































































































































































































Si determinano ora i cicli di isteresi per un dispositivo di appoggio nelle 2 direzioni del 



















































































































































































































































































































































































































































































U1 acc1 U1 acc2
   
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U1 acc3 U1 acc4
   





U2 acc1 U2 acc2
   
U2 acc3 U2 acc4
   




Si analizza il comportamento della struttura prima dell'isolamento sismico, ma con la modellazione 
del suolo e si determina la profondità in cui si forma la cerniera plastica. Si riportano in Fig.3.30 le 
curve di pushover relative al modello.
U2 acc7
Fig.3.29 - Cicli isteresi isolatori
 
Fig.3.30 (a) - Pila c con py
 
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Fig. 3.30 (b) - Pila b con py
 
Fig. 3.30 (c) - Pila golena
 
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Si determinano la duttilità, la forza ultima, lo spostamento ultimo e a snervamento per le 
pile tipo e si riportano in Tab.3.27.
Si svolge infine un'analisi Time history su tale modello di ponte. Il comportamento delle 
molle py con cui è modellato il terreno è definito gapping. Dopo un ciclo che comporta la 
risposta inelastica del terreno, si ipotizza che il suolo si separi dal palo lasciando un gap. 
Una volta che si ricarica nella medesima direzione non si avrà nessuna reazione del 
terreno fino a che il gap non si chiude. Tale comportamento è riportato in Fig. 3.31.
Il modello di incrudimento per il terreno e per il calcestruzzo è basato sulla regola di 
Takeda (3.43).
Fig. 3.30 (d) - Pila h20
 
Tab.3.27- Calcolo duttilità da modello 
Δy (m) Δu (m) μ=Δy/Δu
pila golena 0,104 0,232 2,23076923076923
Fig 3.31- Comportamento gapping del terreno
 
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Per mezzo dei 7 accellerogrammi precedentemente determinati si riporta il diagramma momento 
rotazione in Fig. 3.32 per le cerniere della pila 4.
U1 acc1 U1 acc2
   
U1 acc3 U1 acc4
   
U1 acc5 U1 acc6
   
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Si riportano in Fig.3.33 i diagrammi momento rotazione per la direzione 2 delle 2 cerniere 
in sommità.
U1 acc7
Fig. 3.32- Diagramma momento rotazione direzione U1
 












Si allega in Fig.3.34 il grafico di come evolve lo spostamento nel tempo per 




Fig. 3.33- Diagramma momento rotazione direzione U2
   
Fig.3.34- Diagramma spostamento U2 tempo
 
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Si riporta in Fig. 3.35 il diagramma del taglio massimo per le 2 direzioni del sisma e dello 
sforzo assiale al variare del tempo per la sommità della pila.
Il taglio resistente è determinato per mezzo della (3.44).
diagramma taglio dir U1 diagramma sforzo normale dir U1
   
diagramma taglio dir U2 pila sgravata 798 diagramma sforzo normale dir U2 pila sgravata 
   
diagramma taglio dir U2 pila gravata diagramma sforzo normale dir U2 pila gravata 





Vc= Contributo resistenza a taglio dal calcestruzzo;
Vn= Contributo resistenza a taglio dallo sforzo normale;
Vs= Contributo resistenza a taglio dalle barre d'armatura;
s= Passo staffe;
Ac= Area calcestruzzo;
K= Parametro che varia in generale tra 0.29 e 0.1 in funzione della duttilità in spostamento 
dell’elemento tra 1 e 4) e tiene conto del degrado ciclico del contributo del calcestruzzo 
alla resistenza a taglio.
N=Sforzo normale agente;
fy= Tensione snervamento acciaio;
Fc= Resistenza caratteristica a compressione.
Da cui risulta che il taglio massimo agente è pari a 2009 KN lungo la direzione 2 e 2119 
KN lungo la direzione 1. Il carico verticale minimo agente è 274 KN lungo la direzione 2 e 
-2129 KN lungo la direzione 1.
Il taglio resistente ai sensi della (3.44) varia da 1150 KN a 1419KN e quindi la sezione non 
risulta soddisfatta.
3.15 Modello 4
Si analizza ora il comportamento del ponte con i pali, e con l'isolamento sismico, ottenuto per 
mezzo dei friction pendula precedentemente dimensionati. Si riportano in Fig.3.36 i principali modi 
di vibrare della struttura per analizzare il comportamento con l'analisi modale.
(3.44)
 
Fig. 3.36(a) - Modo 1
 
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Si determinano lo spostamento in sommità della pila, il taglio ed il momento massimi per la 
pila in acqua nel caso di sisma trasversale e della pila t, in caso di sisma longitudinale. Si 
riportano i risultati in Tab.3.28
Fig. 3.36(b) - Modo 2
 
Fig. 3.36(c) - Modo 3
 
Fig. 3.36(d) - Modo 4
 
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Si analizza inoltre per mezzo di un'analisi time history i nuovi cicli delle cerniere plastiche 
presenti e si riportano in Fig.3.37 quelli relativi alla direzione X
Tab.3.28 - Sollecitazioni pile
Δy (m) T KN M max Kn/m
pila h20 0,052 617 5734
pila T 0,06328 320 2264
U1 acc1 U1 acc2
   
U1 acc3 U1 acc4
   
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Si riportano in Fig.3.38 i diagrammi momento rotazione per il sisma in direzione y.
U1 acc5 U1 acc6
   
U1 acc7
Fig. 3.37- Diagramma momento rotazione direzione U1
 










Si allega in Fig.3.39 il grafico di come evolve lo spostamento nel tempo per 






Fig. 3.38- Diagramma momento rotazione direzione U2
   
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Si riporta in Fig. 3.40 il diagramma del taglio massimo per le 2 direzioni del sisma e dello 
sforzo assiale al variare del tempo per la sommità della pila.
Fig.3.39- Diagramma spostamento U2 tempo
 
diagramma taglio dir U1 diagramma sforzo normale dir U1
   
diagramma taglio dir U2 pila sgravata 798 diagramma sforzo normale dir U2 pila sgravata 
   
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Dalla Fig.3.40 risulta che il taglio massimo agente è pari a 650 KN lungo la direzione 2 e 
702 KN lungo la direzione 1. Il carico verticale minimo agente + 2154 KN lungo la 
direzione 2 e 4150 KN lungo la direzione 1.
Il taglio resistente ai sensi delle (3.44) varia da 1422 KN a 1645KN e quindi la sezione 
risulta soddisfatta.
Si svolge un'analisi comparativa per mezzo di istogrammi della duttilità, taglio alla base e 
spostamento ultimo del modelli senza isolamento. I grafici sono riportati in Fig. 3.41 e Fig. 
3.42,
diagramma taglio dir U2 pila gravata diagramma sforzo normale dir U2 pila gravata 
Fig. 3.40 - Diagramma del taglio e sforzo normale per accellerogramma 7
   
Fig. 3.41 - Istogramma spostamento ultimo per i 2 modelli.
 
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Ai sensi della C.7.3.4 si associa al sistema strutturale reale un sistema equivalente ad 1 
grado di libertà come riportato in Fig.3.43
La forza F e lo spostamento d del sistema equivalente sono legati alle corrispondenti 
grandezze Fb e dc del sistema reale dalle relazioni (3.45): 
Fig. 3.42 - Istogramma duttilità per i 2 modelli
 
Fig. 3.43 - Sistema e diagramma bilineare equivalente 
 
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dove Γ è il “fattore di partecipazione modale” definito dalla relazione (3.46): 
 in cui:
τ = il vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata 
il vettore; 
φ = Modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato ponendo dc = 1;
M = Matrice di massa del sistema reale. 
Alla curva di capacità del sistema occorre ora sostituire una curva bilineare avente un 
primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico. Detta Fbu la
resistenza massima del sistema strutturale reale ed Fbu* = Fbu / Γ la resistenza massima 
del sistema equivalente, il tratto elastico si individua imponendone il passaggio per il punto 
0,6xFbu* della curva di capacità del sistema equivalente. La forza di plasticizzazione Fy si 
individua imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva di 
capacità per lo spostamento massimo d * corrispondente ad una riduzione di resistenza ≤ 
0,15Fbu*. 
Il periodo elastico del sistema bilineare è dato dall’espressione (3.47): 
dove 
m* = ΦTMτ e k* è la rigidezza del tratto elastico della bilineare. 
La domanda in spostamento è infine data da:
1. Nel caso in cui il periodo elastico della costruzione T* risulti T* ≥ TC, è assunta uguale 









2. Nel caso in cui T* < TC, la domanda in spostamento per il sistema anelastico è 
maggiore di quella di un sistema elastico di pari periodo e si ottiene l’espressione 
(3.49): 
 dove 
q* = S (T* )m* / F* = Il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di snervamento del 
sistema equivalente. Se risulta q*≤1 allora si ha d* = d*, come si riporta da Fig.3.44.






Fig. 3.44 Spostamento di riferimento per T>TC Spostamento di riferimento per T≤TC 
   
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Fig. 3.45 (a)- Modello base fissa non isolato
 
Fig. 3.45 (b)- Modello base fissa non isolato
 
Fig. 3.45 (c)- Modello con py non isolato
 
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Si allegano infine i risultati delle analisi modali e dinamiche non lineari in Tab.3.29 e Fig. 3.46.
Fig. 3.45 (d)- Modello con py non isolato
 
Tab.3.29 (a)- Confronti iso +py po grande direzione principale u1
THX u1 (m) T KN q RSA u1 RSA u1 def T KN
1 0,0642 260 1,5 0,042188 0,063282 320
2 0,0614 240,8










Fig. 3.46 (a)- Confronti risultati taglio
 
Fig.. 3.46 (b)- Confronti risultati spostamenti
 
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Tab.3.29 (b)- confronti iso +py po grande direzione principale u2
THX u2 (m) T KN M KNm q RSA u2 RSA u2 
def
T KN M KNm
1 0,0618 751,00 7204,00 1,5 0,0347 0,05205 617 5740
2 0,0313 446,50 4090,00






4 0,0415 505,90 5199,00
5 0,0390 543,00 4693,00
6 0,0480 564,00 5864,00
7 0,0513 650,30 6055,00
MEDIA 0,0465 585,76 5616,71
Fig.3.46(c)- Confronti risultati spostamenti
 
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Da tali confronti si può notare che:
- L'isolamento permette di abbassare la domanda in spostamento per mezzo del 
contributo dello smorzamento, che nel caso della struttura isolata è del 19%, come 
evidenziato dagli spettri di Fig.3.47;
Fig. 3.46 (d)-Confronti risultati taglio
 
Fig. 3.46 (e)- Confronti risultati momento
 
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- Lo spostamento ultimo del sistema aumenta per mezzo dell'inserimento dell'isolamento 
e con la modellazione delle fondazioni;
- Allo stesso modo, lo spostamento a snervamento del sistema aumenta  per mezzo 
dell'inserimento dell'isolamento e con la modellazione delle fondazioni;
- La duttilità dei modelli diminuisce con l'inserimento delle fondazioni, e quando si isola 
sismicamente la struttura;
- Si evidenzia una sottostima del taglio massimo alla base nel modello a base fissa, 
dovuto all'utilizzo di una stratigrafia con strati di argilla con cu>40KPa nei primi metri di 
terreno;
- Si evidenzia come la struttura a base fissa e con le fondazioni, ma priva di isolamento, 
non giunge a collasso prima del raggiungimento dello stato limite ultimo SLC. Infatti per 
tali modelli la D>C  e quindi è opportuno intervenire sulla struttura;
- Nei modelli isolati si nota un aumento del periodo della struttura che arriva a T=3,14s, 
mentre da principio era 1,75s e che la D>C per tutti gli stati limite;
- Il rapporto q* tra la forza di risposta elastica e la forza di snervamento equivalente 
diminuisce nei modelli per mezzo delle fondazioni e dell'isolamento della struttura.





Analisi del ponte sul Po di Goro
4.1 Introduzione 
Il ponte Po di Goro è una struttura mista con pile shaft e risale agli anni 70. Dopo aver 
analizzato la struttura con analisi statiche e dinamiche non lineari, si è evidenziata la 
criticità in caso di sisma. Si è dunque proposto e dimensionato l' isolamento sismico con 
isolatori in gomma con nucleo di piombo per garantire un sufficiente margine di sicurezza.
4.2 Modello del ponte sul ponte Po di Goro
Il ponte in questione è al km 55+900 della SS 309 Romea. Dall'archivio Anas risulta che 
sia le pile che le sezioni delle travi sono le medesime del ponte sul Po grande. In Fig. 4.1 
si riporta il prospetto e le sezioni in Fig. 4.2. 
Fig. 4.1- Prospetto ponte Po di Goro
 
Fig. 4.2 (a)- Sezione travi 34m
 
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Il manufatto presenta alle 2 estremità 2 campate di luce di 34 m, e ha le travi con le 
medesime dimensioni di quelle del Ponte sul Po Grande. In alveo si adotta invece la 
soluzione a cassone per una luce di 61m. Le travi sono in semplice appoggio. Le pile sono 
ipotizzate con i pali delle medesime caratteristiche di quelle del ponte sul Po Grande. Tale 
ipotesi deriva dal fatto che non sono state trovate informazioni al riguardo nell'archivio. 
Si riporta in Tab. 4.1 l'altezza delle pile fuori terra, al minimo della piena
Il comportamento sismico del manufatto è analizzato per mezzo di 5 successive analisi:
1. Analisi pushover di una pila tipo, per via manuale;
2. Manufatto ipotizzato incastrato alla base del palo, con appoggi o a cerniera o a carrello 
e senza modellazione del terreno;
3. Manufatto ipotizzato isolato sismicamente per mezzo di isolatori elastomerici con 
nucleo in piombo;
Fig. 4.2 (b) - Sezione travi 61m
 
Tab. 4.1- Altezza pile
h (m)
pile campate 34m 4,5
pile campate 61m lunghe 5
pile campate 61m corte 1,5
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4. Analisi dell'iterazione terreno struttura senza isolamento;
5. Analisi dell'iterazione terreno struttura con isolamento.
4.3 Materiali
Le proprietà del calcestruzzo e delle barre d'armatura, in accordo con le a''SIMPLIFIED 
DISPLACEMENT-BASED APPROACHES FOR SEISMIC DESIGN AND VULNERABILITY
ASSESSMENT OF MULTI-SPAN RC BRIDGES'' di Giovanni Tecchio, sono riportate in 
Tab. 4.2:
4.4 Sezioni 
Le sezioni del ponte sono calcolate per mezzo di un modello a fibre. In tal modo è 
possibile rappresentare il differente comportamento del calcestruzzo confinato e non 
confinato per mezzo dei due legami sforzo deformazione di Fig.4.3.
Si è successivamente determinata la suddivisione in fibre delle sezioni. In tal modo è stato 
possibile calcolare il diagramma momento curvatura per mezzo di tale schematizzazione 
della sezione, come riportato in Fig. 4.4.
Tab. 4.2- Caratteristiche materiali
acciaio Mpa calcestruzzo Mpa
fy 330 E 28608
ft 550 f'cd 16
Fig.4.3 (a) - Legame costitutivo ca non confinato Fig.4.3 (b) - Legame costitutivo ca confinato
   
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Tali sezioni a fibre sono poi utilizzate per il calcolo del diagramma momento curvatura dal 
programma, come si riporta in Fig.4.5.
4.5 Definizione delle cerniere plastiche
Si definiscono delle cerniere plastiche a fibre per i 4 modelli. Nel caso del primo modello 
base è analizzato anche il comportamento con l'utilizzo di cerniere P-M2-M3. Tali cerniere 
influenzano il comportamento del modello solo nelle analisi non lineari statiche e time 
history. Nel modello a fibre ogni entità ha la propria area tributaria e il proprio legame 
sforzo deformazione. Le tensioni assiali sono integrate sulla sezione per calcolare lo 
Fig. 4.4 - Fiber layout della sezione del palo da 2m
 
Fig.4.5 -Diagramma momento curvatura
 
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sforzo assiale e i 2 momenti M2 ed M3 lungo gli assi 2 e 3. Similmente le deformazioni 
assiali lungo l'asse 1 e le rotazioni lungo gli assi 2 e 3 sono usate per trovare le 
deformazioni di ogni fibra. L'uso di tali cerniere permette di avere una descrizione del 
comportamento più realistica di quella ottenibile da altri tipi di cerniere, a scapito però di un 
maggior onere computazionale. Infatti si tengono in conto delle deformazioni assiali 
plastiche e del cambio del diagramma momento curvatura. Si sottolinea inoltre che la 
perdita di resistenza in tale tipo di cerniera tende ad essere più graduale di quella delle 
cerniere determinate direttamente dal diagramma momento curvatura. Con questo 
sistema non si arriva infatti al collasso contemporaneo di tutte le fibre, ma il fenomeno è 
più graduale.
Le cerniere P-M2-M3 sono definite per mezzo di una superficie di iterazione P-M2-M3 
nelle 3 dimensioni. Tale luogo dei punti rappresenta dove avviene lo snervamento per 
combinazioni di sforzo assiale e momento lungo gli assi 2 e 3. Nell'analisi, una volta che si 
arriva allo snervamento, cioè che i valori o di P, o M2 o M3 raggiungono la superficie di 
snervamento, si interpola una curva momento rotazione per il punto snervato per i valori 
noti e la si utilizza poi per il proseguo dell'analisi. Se tali valori P,M2, M3 cambiano da 
quelli della curva interpolante si aggiorna tale diagramma momento rotazione per mezzo 
dell'equivalenza di energia. Ciò è possibile mantenendo la medesima area sottesa dalla 
curva, ma cambiando momento o rotazione. Al raggiungimento della deformazione 
plastica, la superficie di plasticizzazione cambia in accordo con la forma della curva 
momento, rotazione plastica. In Fig. 4.6 si riporta un esempio di tali cerniere usate per il 
primo modello.
Fig. 4.6 - Cerniera plastica P-M2-M3
 
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4.6 Stratigrafia pile in acqua
Si ipotizza una stratigrafia del terreno al di sotto della 
quota di scalzamento. In prima approssimazione, il 
terreno era stato supposto di cat D per ricavare lo 
spettro del ponte. Tale tipologia di sottosuolo è 
caratterizzata da terreni a grana grossa scarsamente 
addensati o da terreni a grana fina poco consistenti, 
con spessori superiori a 30 m. Essi presentano un 
graduale miglioramento delle proprietà meccaniche 
con le profondità e hanno valori di Vs,30  inferiori a 
180 m/s (ovvero Nspt 30<15 nei terreni a grana 
grossa e cu,30<70 KPa nei terreni a grana fina). Per 
rimanere coerenti con l'ipotesi, si ipotizza che la 
stratigrafia lungo i 30 m di palo sia composta da 3 
strati di sabbia. Per ognuno di tali strati si suppone 
una resistenza di punto qc. Entrambi tali dati sono 
ricavabili da una prova penetrometrica CPT. I dati 
ipotizzati si riportano in Tab.4.3 e Fig. 4.7
 
Fig. 4.7 - Stratigrafia pile in acqua
Tab. 4.3 - Stratigrafia terreno
qc kPa H (m) Ɣm Kn/m3
strato 1 4000 10 19
strato 2 12000 10 18
strato 3 17000 10 18
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Si determina successivamente l'angolo d'attrito, che è valutato secondo la relazione di 
CAQUOT (4.1).
in cui 
qc= Resistenza di punta;𝜎'V= Tensione verticale efficace.
Noto l'angolo d'attrito, si valuta la densità relativa delle sabbie secondo la (4.2).
in cui
qc= Resistenza di punta;𝜎'h= Tensione orizzontale efficace;
Pa=100KPa tensione di riferimento;
ɸc= Angolo di attrito critico del terreno.






Tab. 4.4 - Analisi stratigrafia





Ko 𝜎’h qc kPa ɸc 
CAQUOT
Dr%
strato 1 10 17 35,95 0,45 16,29 4000 33,2 44,79
strato 2 10 18 112,85 0,46 51,50 12000 32,9 61,98
strato 3 10 17 189,75 0,47 88,97 17000 32,1 68,10
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Per il calcolo del modulo di reazione si considera il grafico dell'API, che fornisce Kg in 
funzione della densità relativa Dr%, come si vede da Fig. 4.8
Kg risulta allora essere pari, vedi Tab. 4.5 :
Si determina l'altezza a cui si dispone l'incastro della colonna per mezzo delle formule 
(3.18),(3.18),(3.20). Si riporta in Tab. 4.6 la profondità Hig per le pile del ponte.
Si riporta in Tab. 4.7 il campo di variazione di tale altezza per i 2 angoli estremi interpolati 
dalla formula (3.18) e si riportano tali risultati in Fig. 4.9.







Tab. 4.6 - Altezza pile
altezza equivalente (m) ɸ=33
Pile in golena 9,17




Tab. 4.7 - Altezza pile
altezza equivalente (m) ɸ=30 altezza equivalente (m) ɸ=37
Pile in golena 10,01 8,06
Pile in alveo 12,88 11
Pila b 9,88 8,46



















Di ogni strato si determinano i parametri geotecnici, da: (3.8), (3.9), (4.1), (4.2) e si riportano in 
Tab.4.9 e Tab.4.10.
Si ipotizza una stratigrafia del terreno per le spalle del 
ponte che si riporta in Tab. 4.8 e Fig.4.10 insieme ai dati 
di una prova CPT. In prima approssimazione, si assume 
che siano ancora presenti gli strati di sabbia a cui in 
sommità si aggiunge uno strato di argilla sovra 
consolidata. Il livello della falda è al confine tra i due strati 
di sabbia ed argilla. 
Tab. 4.8- Stratigrafia spalle
strato tipo 
terreno
H (m) qc kPa
media
Ɣm Kn/m3
1 argilla 5 1000 19
2 argilla 5 2500 19
3 sabbia 10 8750 18
4 sabbia 10 13250 18
5 sabbia 10 15000 18
 
 Fig. 4.10- Stratigrafia spalle.
Tab.4.9 - Parametri geotecnici dello strato di argilla
z (m) 𝜎v (kPa) qc (kPa) Cu (kPa)
-2,5 47,5 1000 63,50
-7,5 142,5 2500 157,17
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Si sfrutta ora la teoria di Broms per determinare la profondità di incastro. Tale soluzione 
semplificata, si basa sull'assunzione che la frattura del palo può avvenire nel suolo se il 
palo è definito corto, o a flessione se il palo è definito lungo. Per la determinazione della 
lunghezza del palo si valuta la (4.3).
in cui si definisce (4.4):
L= Lunghezza del palo
Ip= Modulo di inerzia del palo;
Ep= Modulo di Young del palo;
Kp= Gradiente di variazione del della reazione del suolo del terreno;
Ko=modulo di reazione del suolo.
Tab. 4.10 - Parametri geotecnici degli strati di sabbia





Ko 𝜎’h qc kPa ɸc 
CAQUOT
Dr%
strato 1 -12,5 18 210,475 0,53 112,22 8000 27,8 43,96
strato 2 -17,5 18 251,425 0,54 136,31 8500 27,3 43,58
strato 3 -22,5 18 292,375 0,55 160,62 9000 26,8 43,42
strato 4 -27,5 18 333,325 0,54 180,19 11500 27,4 49,92






Nel caso, che non si rispetti la (4.3) il palo è lungo. Nel caso in esame tutti i pali hanno la  
testa libera di ruotare, e la forza è ipotizzata applicata a metà altezza della pila fuori terra. 
Seguendo la denominazione di Fig.4.11 risulta che:
Si sfruttano le relazioni per pali lunghi con testa libera di ruotare, come riportato in (4.5) 
per determinare la massima forza orizzontale e la profondità in cui si ha la cerniera 
plastica.
Si determina in tal modo l'altezza del palo della spalla, noto che esso è con la testa 
incastrata.
Il palo definito lungo, dal rapporto (4.3), risulta comportarsi come descritto dalla (4.6) e  in 
Tab. 4.11.







H = Profondità cerniera plastica;
d = Diametro palo.
Nel caso delle spalle si dimensionano con le seguenti altezze, vedi Tab.4.12 :
4.8 Definizione dei carichi agenti
La carreggiata del ponte è pari a 12,5 m e si ipotizzano agenti su di esso nella 
combinazione sismica i sovraccarichi di Tab. 4.13.
Il peso g1k è invece riportato in Tab.4.14.
4.9 Analisi pushover per via manuale
Si svolge in prima approssimazione un'analisi push over della pila in acqua. I pali di 
fondazione sono schematizzati incastrati alla base, ad una profondità ricavata  per mezzo 
della teoria di Suarez.
Tab. 4.11 - Spalle
L m d m Myrd KNm Ned f (m) H (KN)
Spalle 30 1,5 5402 1308 3,25 2787
Tab. 4.12-Altezza pile
h (m)
pila spalle =d+1,5d 5,5




Tab. 4.14- Tabella pesi
Kn/m
span 1 (l=34m) 107
span 2 (l=61,5m) 129
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Nel caso delle pile in acqua si hanno pali dal diametro di 2 m caricati da un carico lineare 
in sommità di 1131 KN/m ed armati con 70 ɸ30 più spirale ɸ 14. Il carico è ugualmente 
ripartito su ognuno di essi e risulta essere 5517KN per palo.
4.10 Analisi push over pila in acqua semplificata
Le pile in acqua sono ipotizzate poggianti su 2 pali di diametro 2 m e alte 12,07 m, 
l'interasse tra le colonne è di 6,75 m, il baricentro delle masse sismiche è ipotizzato a 
12.07 m. La massa è di 1130 KN/m ipotizzata uniformemente distribuita. In Fig.4.12 si 
determinano i diagrammi di momento e sforzo normale quando la pila è soggetta alle sole 
forze di gravità
Gli sforzi assiale sulle pile sono riportati in Tab. 4.15
Fig.4.12 (a) - Diagramma momento Fig.4.12 (b) - Diagramma sforzo assiale
   
Tab. 4.15- Sforzi normali
N (KN)
N top 2 & 4 4070
N bottom 1 & 3 5017,8
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Si determinano ora i due diagrammi momento curvatura per le due sezioni soggette agli 
sforzi normali di Tab. 4.15 e si riportano i risultati in Fig. 4.13 e Tab. 4.16.
Si determina in Fig. 4.14 il diagramma di momento per la pila soggetta solo ad una forza 
unitaria al nodo 2.
Fig. 4.13- Diagramma momento curvatura N=5017 
KN
Fig. 4.13- Diagramma momento curvatura 
N=4070KN
   
Tab. 4.16- Momento curvatura 
carichi a gravità ɸy ‰ My (KN) EI eff Kn_m2 ɸp ‰ Mp (KN)
top colonna 1,0095 8806 8,72E+06 6,45 13574
fondo colonna 1,0365 9289 8,96E+06 6,11 14045
Fig. 4.14 (a) - Diagramma momento per forza 
orizzontale unitaria




Si calcola la forza orizzontale che porta a plastificazione la prima sezione ipotizzando 
agenti i soli carichi gravitazionali in Tab. 4.17.
Tale forza di 1315 KN porta ad avere 1 colonna soggetta ad una compressione e l'altra ad 
una trazione. In totale lo gli sforzi  assiali sulle due colonne risultano pari a Tab. 4.18.
Si ricalcolano in Fig.4.14 e Tab. 4.19 i diagrammi momento curvatura tenendo in conto del 
cambio dello sforzo assiale, e approssimandoli successivamente con una bilineare.




Tab.4.18 (a) - N su pile 
colonna sgravata da 
forza E
N KN carichi gravità N per forza E  (Kn) tot KN
top column 4070 -3039,24358974359 1030,75641025641
bottom column 5017,8 -3039,24358974359 1978,55641025641
Tab.4.18 (b) - N su pile 
colonna gravata da forza 
E
N KN carichi gravità N per forza E  (Kn) tot KN
top column 4070 3039,24358974359 7109,24358974359
bottom column 5017,8 3039,24358974359 8057,04358974359
   
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Noti tali valori, si determino le forze che determinano le cerniere plastiche nelle 4 sezioni.
La prima cerniera plastica risulta formarsi per una forza orizzontale pari a, vedi Tab.4.20:
Il diagramma del momento risultante è in Fig. 4.15
Fig.4.14(a) - N=1978KN Fig.4.14(b) - N=1031 KN
Fig.4.14 (c)=- N=7109KN Fig.4.14 (d) - N=8057KN
  




N (KN) ɸy ‰ My (KN) EI eff Kn_m2 
x10^6
ɸp ‰ Mpl (KN)
fondo 8057,04358974359 1,13 10763,00 9,57 5,24 15392,00
top 7109,24358974359 1,10 10316,00 9,40 5,48 15000,00




N (KN) ɸy ‰ My (KN) EI eff Kn_m2 
x10^6
ɸy ‰ Mpl (KN)
fondo 1978,55641025641 0,95 7691 8,13 7,37 12441,00
top 1030,75641025641 0,92 7164,00 7,83 7,88 11889,00





Si determina il diagramma di momento per una forza unitaria al nodo 2, secondo la nuova 
configurazione statica, che prevede una cerniera al posto dell'incastro al nodo 3 e si 
riporta in Fig. 4.16
La seconda cerniera plastica si sviluppa invece per una forza orizzontale pari a, vedi Tab.
4.21:
Fig.4.15 (a)- Momento flettente Fig.4.15 (b) - Sforzo normale
   
Fig. 4.16- Diagramma momento per forza unitaria al nodo 2
 
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Si riporta in Fig.4.17 l diagramma del momento risultante per la forza orizzontale F=3782.
Si determina il diagramma di momento per una forza unitaria al nodo 2 secondo la nuova 
configurazione statica che prevede una cerniera al posto dell'incastro al nodo 3 e al nodo 
1 e si riporta in Fig. 4.18.




Fig. 4.17 (a) - Diagramma M per F=3782KN Fig. 4.17 (b) - Diagramma T per F=3782KN
   
Fig. 4.18- Diagramma momento per forza unitaria al nodo 2
 
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La terza cerniera plastica si forma per uno sforzo al nodo 2 pari a vedi Tab.4.22:
Si riporta in Fig. 4.19 il diagramma del momento risultante per la forza orizzontale: F = 4249 KN.
Si determina il diagramma di momento per una forza unitaria al nodo 2 secondo la nuova 
configurazione statica che prevede una cerniera al posto dell'incastro al nodo 3, al nodo 1 
e al nodo 4 e si riporta in Fig.4.20.




Fig. 4.19 (a)- Diagramma M per F=4249KN Fig. 4.19 (b) - Diagramma T per F=4249KN
   
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La quarta cerniera plastica si forma per uno sforzo al nodo 2 pari a vedi Tab.4.23:
Si riporta in Fig. 4.21 il diagramma del momento risultante per la forza orizzontale F = 4534 KN
Fig. 4.20- Diagramma momento per forza unitaria al nodo 2
 




Fig. 4.21 (a) - Diagramma M per F=4534KN Fig. 4.21 (b) - Diagramma T per F=4534KN
   
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La lunghezza della cerniera plastica per sezioni a ridosso di altre travi come i plinti e 
pulvini, secondi studi teorici e sperimentali (Priestley et al. 1996), è calcolata secondo la 
relazione (4.7) :
in cui:
Lp= Lunghezza cerniera plastica;
fy = Tensione snervamento acciaio (MPa);
dl = Diametro armatura longitudinale.
Il primo termine della (4.7) rappresenta la diffusione della plasticità derivante dalla 
variazione di curvatura con la distanza dalla sezione critica, e assume una variazione 
lineare del momento con la distanza. Il secondo termine rappresenta l'aumento della 
lunghezza efficace di cerniera plastica associata con la penetrazione della deformazione 
nell'elemento di supporto. 
La capacità rotazionale delle cerniere è pari a (4.8)
in cui
ɸu= Curvatura ultima;
ɸy= Curvatura a snervamento;
È evidente che la (4.7) non è appropriata per la formazione di cerniere plastiche nei pali, 
infatti:
- La curvatura inelastica può diffondersi sia sopra che sotto la sezione critica;
- La pendenza del profilo momento in sezione di momento massimo è zero, invalidando 
l'assunzione di un decremento lineare del momento con la distanza dalla sezione critica;
- Non ci dovrebbe essere alcun effetto deformativo di penetrazione, dal momento che 
sulla sezione critica non si formerebbero significative deformazioni dell'armatura a 
trazione oltre la sezione.
La lunghezza della cerniera plastica che si forma nel terreno all'altezza dell'incastro fittizio 






Da tale grafico si può stimare che la Lp/D=1,7 per cui  la lunghezza di cerniera plastica è 
assunta pari a 3,4 m. Tale valore si usa come riferimento per le successiva analisi in cui si 
determina anche il comportamento della struttura con il terreno. In prima approssimazione 
le 4 cerniere plastiche hanno il comportamento che segue la (4.7), e si riporta in Tab.4.24.
La riduzione della capacità di rotazione plastica delle 4 cerniere è pari a, vedi Tab.4.25:
Fig.4.22- Lunghezza cerniera plastica
 
Tab.4.24- Cerniere plastiche
ɸu E-3 ɸy E-3 L (m) Lp (mm) θp % Δl m
cerniera 1 7,37 1,13 12,07 1229,6 0,01 0,033
cerniera 2 5,24 0,95 12,07 1229,6 0,01 0,001
cerniera 3 5,48 1,10 12,07 1229,6 0,01 0,01
cerniera 4 7,88 0,92 12,07 1229,6 0,01 0,03
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Risulta che lo spostamento minimo che porta alla rottura la prima cerniera è pari a 0,033 
m, una volta che essa è plasticizzata. Lo spostamento totale risulta pari a:
Δltot=0,031+0,006+0,01+0,05+0,03=0,094
Si determina ora per mezzo di un'analisi non lineare pushover il comportamento di tale 
pila. Per tale modello si assegnano delle cerniere plastiche P-M2-M3 alle estremità delle 
colonne secondo la normativa FEMA356. Questa prima analisi pushover si svolge per 
mezzo del software agli elementi finiti, applicando un'accelerazione al vertice della pila. Si 
riporta in Fig.4.23 la curva pushover ottenuta dal software.
Per mezzo di questa analisi non lineare è stato possibile ottenere una più accurata stima 
del taglio alla base e dello spostamento massimo raggiungibile dalla struttura. L'analisi 
svolta precedentemente basava i suoi risultati su un comportamento rigido plastico delle 
cerniere, che una volta arrivate al momento My non potevano fornire più alcuna sovra 
resistenza. La massa delle colonne inoltre era considerata lumped, cioè interveniva solo ai 
nodi e non computava il momento flettente aggiuntivo che derivava da essa, all'incastro 
Tab.4.25- Riduzione capacità rotazione
Δl/l θp  permanente% Δl min m
cerniera 1 0,0028 0,0014 0,02
cerniera 2 0,0001 0,0017 0,02
cerniera 3 0,0012 0,0019 0,02
cerniera 4 0,0023 0,0063 0,08
Fig.4.23- Curva pushover per spostamento imposto al nodo 2
 
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della colonna. Per mezzo di questa prima analisi si è potuto invece tener in conto di tali 
sovra resistenze e stimare in modo più accurato la struttura.
Si determina la duttilità della struttura come riportato in Tab.4.26.
4.11 Modello 1
Si riportano in Fig. 4.24 le curve taglio alla base dello spostamento per il modello 1 a fibre 
e con le cerniere P-M2-M3.
Tab. 4.26- Calcolo duttilità
spostamento 1 
snervamento
spostamento finale u fattore di duttilità
analisi a mano 0,033 0,093 2,774
Fig.4.24 (a) - Pila 3 fiber model Fig.4.24 (b) - Piila 3 P-M2-M3 model
   
Fig.4.24 (c) - Pila 5 fiber model Fig.4.24 (d) - Pila 5 P-M2-M3 model
   
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La posizione delle cerniere plastiche per questo primo modello è agli incastri di base e al 
nodo trave colonna, come si nota in Fig. 4.25.
SI determina ora la duttilità in spostamento per il 2 modelli in Tab.4.27 e Tab.4.28.
Fig.4.24 (e) - Pila 9 fiber model Fig.4.24 (f) - Pila 9 P-M2-M3 model
   
Fig.4.25- Localizzazione cerniere modello 1
 
Tab.4.27.- Calcolo duttilità da modello a fibre
Δy (m) Δu (m) Fu (KN) μ=Δy/Δu
pila 5 0,037 0,101 4563 2,7
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4.12 Modello 2
Si riporta in Fig.4.26 lo schema degli appoggi del ponte in successione, secondo il 
progetto reperibile in archivio Anas.
Si riporta in Fig.4.27  il diagramma del taglio in combinazione sismica.
Da Fig. 4.27 risulta che le reazioni complessive agli appoggi sono, vedi Tab.4.29:
Tab.4.28- Calcolo duttilità da modello con cerniere P-M2-M3
Δy (m) Δu (m) μ=Δy/Δu
pila 5 0,065 0,206 3,16923076923077
Fig.4.26 - Apparecchio d'appoggio ponte
 
Fig. 4.27-Diagramma taglio combinazione sismica
 
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Si riporta in Tab.4.30 lo sforzo normale agente su ogni appoggio
Il carico Nsd è ripartito, nel caso delle campate da 30 m, su 5 appoggi. Nel caso della luce 
di 61,5 m è invece distribuito su 2 dispositivi.
 
Si ipotizza di isolare sismicamente il ponte con un isolatore e dissipatore in gomma 
laminata con nucleo in piombo, come si riporta in Fig.4.28.
Tab- 4.29- Sforzi normali agli appoggi
Nsd KN
campata 34m 2906
campata 61 m 6045
Tab.4.30- Sforzi normali sul dispositivo
Nsd KN
campata 34 m (5 appoggi) 581,2
campata 61 m (2 appoggi) 3022,5
Fig.4.28 - Dispositivo di isolamento
 
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Tale dispositivo di isolamento sismico permette di applicare simultaneamente 2 metodi di 
isolamento:
1. Il comportamento della sovrastruttura è disaccoppiato da quello del suolo. In tal modo 
l'energia che entra nella sovrastruttura è minimizzata per mezzo dell'allungamento del 
periodo di vibrazione del ponte e il conseguente decremento di accelerazione, come si 
vede in Fig. 4.29;
2.  Dissipazione  di energia(= trasformazione dell'energia): l'energia derivante dal  sisma 
sarà efficacemente dissipata da ulteriore smorzamento all'interno del nucleo principale 
dello LRB non gravando l'intera struttura da sforzo supplementare.
Tali dispositivi permettono di ridurre efficacemente l'energia che arriva alla struttura del 
suolo in caso di sisma. Risulta infatti dalla (4.9) che:
in cui;
Ei=Energia indotta nella struttura;
Es=Energia immagazzinata nella struttura;
Ed=Energia dissipata nella struttura;
Ee=Energia di deformazione elastica;






Eh=Energia dissipata o per isteresi o per deformazione plastica;
Ev=Energia dissipata per fenomeni viscosi;
xg=Spostamento del suolo ASSOLUTO.
Per minimizzare il più possibile le  plasticizzazioni, il contributo di Eh deve essere 
mantenuto il più basso possibile. Il concetto alla base della dissipazione è di mantenere il 
più alto possibile il contributo di Ev per mezzo di tali dispositivi.
I dispositivi di tal genere permettono le seguenti 4 funzioni:
- Trasmissione dei carichi verticali;
- Spostamento in direzione orizzontale;
- Dissipazione di energia;
- Ricentramento del dispositivo dopo sisma.
La prima funzione è la medesima di un appoggio tradizionale. Il ricentramento del 
dispositivo è invece la capacità dell'isolatore di ritornare nella posizione iniziale e di evitare 
il sommarsi degli spostamenti durante un evento sismico.
Tali funzioni sono svolte dai 3 componeti che formano il dispositivo;
1. La gomma elastometica fornisce la dissipazione e il ricentramento;
2. Il nucleo in piombo permette le dissipazioni d'energia e lo smorzamento;
3. Le lamine di acciaio permettono di reggere i carichi elevati confinando gli strati di 
gomma, e il nucleo in piombo.
Si evidenzia infine che la tensione di snervamento del piombo varia in funzione della 
temperatura. Essa è infatti di 18MPA a 25°C, 10MPA a 75°C, 7MPA a 125°C, 4MPA a 
225°C. Il ciclo di isteresi del dispositivo è rappresentato in Fig. 4.30.
 156
Il calcolo del dispositivo in prima approssimazione può essere svolto nei seguenti 
passaggi:
1. Si determina la superficie dell'isolatore, noto il carico Nsd massimo agente e una 
tensione massima ammissibile per il dispositivo di 15N/mm2;
2. Si determina la resistenza caratteristica (cs) (4.10) e la rigidezza (K) (4.11) e;
 s1=11MPA tensione di snervamento dopo 3 cicli del piombo
Ar=Area di gomma
t= Spessore totale del dispositivo
3. La forza di risposta risultante è data da (4.12);
4. Lo smorzamento è tra il 15% ed il 30% in base alla dimensione del cuore in piombo.









L'isolatore  del ponte è dimensionato in base allo spostamento e alla forza normale agente 
sul dispositivo, in combinazione SLU, come si riporta in Tab.4.31.
Se si ipotizza di consentire al massimo uno spostamento di 200 mm e di disporre 5 
dispositivi sia di isolamento sia per le campate di 34 m che da 61 m, il carico agente 
sull'isolatore risulta pari a, vedi Tab. 4.32.
Si determina, in prima approssimazione, le caratteristiche degli isolatori in gomma con 
nucleo in piombo.
Noto il carico in combinazione sismica agente sui dispositivi, e l'accelerazione spettrale, si 
determina la rigidezza effettiva del sistema al fine di portare il periodo della struttura a t= 
2,5 s. Si pone inoltre uno smorzamento del 20%, per mezzo delle formule di Tab.4.33.
Nota la Fig. 4.31 si determina l'energia dissipata Wd per ciclo con le formule 4.13 e 4.14, 
in cui Q viene approssimato a Q max
Tab. 4.31 - Sforzi normali agli appoggi in combinazione SLU
Nsd KN
campata 34m 4606,5
campata 61 m 10322,78
Tab. 4.32 - Sforzi normali sul dispositivo in combinazione SLU
Nsd KN
campata 34m 921,3
campata 61 m 5161,39
Tab. 4.33 - Predimensionamento isolatore
campata 34m 346,47 0,137







si pone che Dy=Q/ku-Kd e che Ku≈10Kd, 
in cui
Ku= Rigidezza prima dello snervamento;
Kd= Rigidezza post snervamento.
Alla prima iterazione si trascura Dy e si pone la (4.15).
Inoltre la rigidezza post snervamento è calcolata per mezzo della (4.16) in cui si pone 
sd=ɣH.
Noto il valore approssimato dI Ku e Dy si determina i Dy per mezzo della (4.17).
Noto Dy si corregge la prima stima di Qd e Dy e si ottiene (4.18).









Nel caso dei 2 isolatori del ponte si ottengono i risultati della Tab.4.34.
Per il dimensionamento geometrico dell'isolatore si ipotizzano i dati di Tab. 4.35 circa i 
materiali.
L'area di piombo viene data dalla (4.19).
 L'altezza degli strati in gomma H è invece data dalla (4.20).




Tab. 4.34 - Caratteristiche isolatore
Qd KN Kd KN/m Dy m Fy KN Q KN
campata 34m 15,77 251,35 0,00697 17,53 16,62
campata 61 m 81,90 1305,13 0,00697 91,00 86,29
Tab. 4.35- Caratteristiche materiali isolatore
E KN/m2 4450 Ɣmax % deformazione 
taglio di progetto
50




G KN/m2 1060 σc tensione normale 
ammissibile KN/m2
12900









Il modulo di compressione del composito di gomma e acciaio è determinato dalla (4.24).
L'area dell'appoggio è basata sul valore massimo della (4.25).
in cui:
Lo spessore del singolo strato è dato dalla (4.26).
Il numero degli strati in gomma è dato dalla (4.27).






















 t i e ti+1 = Lo spessore degli strati di gomma al di sopra e al di sotto del piatto d'acciaio.
Si riportano in Tab.4.36 i risultati del dimensionamento dei 2 isolatori.
In via semplificata si ottiene che le medesime caratteristiche sono simili ai dispositivi 
isolatori LRB-S500/100-110 per le campate da 34 m, e LRB-S500/100-120 per le campate 
da 61m, disponibili da catalogo.
Il comportamento sismico è schematizzato secondo il legame costitutivo di Fig. 4.32.
Tab. 4.36- Caratteristiche geometriche isolatori
campata 61 m campata 34m
Apb m^2 0,011 0,002
dpb m 0,120 0,050
H m 0,137 0,137
Ec KN/m^2 861787 861787
A0 m^2 0,234 0,074
A1 m^2 0,164 0,032
A2 m^2 0,055 0,003
d eff m 0,550 0,500
A eff m2 0,238 0,196
T mm 10,577 9,615
N 13 15
Ts mm 3,320 1,900
h tot m 0,177 0,171
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Il produttore definisce i parametri: F1, F2, d1,d2, che per i due dispositivi sono riportati in 
Tab. 4.37.
Si riportano in Fig.4.33 i modi di vibrare del ponte isolato con i dispositivi precedentemente 
dimensionati. Si analizza quindi il comportamento della struttura con un'analisi modale con 
spetto di risposta.
Fig.4.32 - Legame costitutivo dell'isolatore
 
Tab. 4.37- Legame costitutivo isolatori








270 126 8 166,7 27
 163
Fig.4.33 (a) - Modo 1
 
Fig.4.33 (b) -Modo 2
 
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Si determinano lo spostamento in sommità della pila, il taglio ed il momento massimi per la 
pila in acqua, nel caso di sisma trasversale e della pila in caso di sisma longitudinale. I 
risultati si riportano in Tab.4.38.
Al fine di analizzare il comportamento del dispositivo in caso di sisma, si procede con una 
analisi time history. La plasticità del dispositivo a nucleo in piombo è modellata per mezzo 
del comportamento isteretico proposto da Wen (1976) e Park, Wen e Ang (1986).
Entrambi i gradi di libertà a taglio sono modellati secondo il modello forza spostamento 
della (4.29).
in cui:
k2 e k3 = Costanti elastiche della molla nella direzione 2 e 3;
ratio2 e ratio3 = Rapporto tra la rigidezza oltre lo snervamento e le costanti k2 e k3 
rispettivamente;
z2 e z3 = Variabili isteretiche interne. La superficie di snervamento è data da (4.30)
Fig.4.33 (c) - Modo 7
 
Tab.4.38- Sollecitazioni pile
M KNm T KN U (m)




e sono tali che vale la (4.31). I valori z2 e z3 iniziali sono 0 ed evolvono in accordo 
all'equazione differenziale (4.32).
Nella (4.32) si definiscono a2 ed a3 per mezzo delle relazioni (4.33) e (4.34).





































































































































































































































































































































































































Si allegano in Fig. 4.35 i corrispettivi cicli di isteresi dell'isolatore per il sisma agente lungo 




























































































































































































































































































U2 acc1 U2 acc2
   
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U2 acc3 U2 acc4
   
U2 acc5 U2 acc6
   
U2 acc7
Fig. 4.35- Accellerogrammi direzione y
 
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Si riportano in Fig. 4.36 i clicli di isteresi lungo la direzione x.
U1 acc1 U1 acc2
   
U1 acc3 U1 acc4
   




Si analizza il comportamento della struttura prima dell'isolamento sismico, ma con la 
modellazione del suolo e si determina la profondità in cui si forma la cerniera plastica.
Se si considerano i dati delle stratigrafie, si determinano le curve p-y per gli strati di 
terreno. Se si sfruttano i modelli API (1993) per le sabbie e (Matlock 1970 e Reese 1974) 
per le argille la relazione p-y utilizzata è la (4.35).
in cui 
U1 acc7
Fig. 4.36- Accellerogrammi direzione y
 
(4.35)






kg = Modulo di reazione per la deflessione laterale;
pL = Resistenza limite laterale alla profondità z in KN/m;
Si determinano 4 curve p-y, 2 per ogni strato, noti i valori delle costanti: C1, C2, kg., come 
riportato in Tab.4.39 e Fig.4.37.
Un'ulteriore schematizzazione del comportamento del terreno è data da un legame 
elastico lineare. In letteratura geotecnica si correla il coefficiente di reazione del terreno 
Tab. 4.39- Stratigrafia
z 𝜎’v C1 C2 pL Kn/m Kg Kpa/m
2,5 17,975 33,2 2,54 3,07 224,60 15000
7,5 53,925 33,2 2,54 3,07 673,81 15000
12,5 92,375 32,9 2,47 3,02 3413,54 19000
17,5 133,325 32,9 2,47 3,02 6575,04 19000
 
Fig.4.37 - Curve p-y 
 
 171
con la rigidezza delle molle ad intervalli discreti, posti lungo il palo, secondo la relazione 
(4.37).
in cui:
Kg= Modulo di reazione del terreno KN/m3 ;
Ki= Rigidezza della molla KN/m;
zi= Profondità dello i esimo strato.
Si determina ora la resistenza limite laterale pL e le curve p-y per gli strati in sabbia ed 
argilla della stratigrafia delle spalle. In accordo con API (1993) nei pali in argilla e si 
riportano in Fig. 4.38
Si ricavano le curve p-y per i sottostanti strati di sabbia, con l'applicazione delle formule 
(4.35),(4.36) e si riportano i dati in Tab.4.40 e Fig.4.39.
(4.37)
 
Fig. 4.38- Curve p-y nei due strati di argilla
 
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Similmente anche per le argille, il terreno può essere modellato con una formula simile alla 
(4.37) in cui il modulo di reazione del terreno è posto pari a (4.38).
Tab. 4.40 - Stratigrafia
z 𝜎’v C1 C2 pL Kn/m Kg Kpa/m
12,50 210,48 1,54 2,33 4780,15 12000,0
17,50 258,93 1,47 2,28 7530,09 12000,0
22,50 304,88 1,40 2,22 10617,86 12000,0
27,50 350,83 1,48 2,29 15487,03 12000,0
32,50 396,78 1,58 2,37 21789,47 15000,0





Si riportano in Fig. 4.40 le curve taglio alla base spostamento per il modello 3 a fibre con i 
dispositivi di isolamento e con la modellazione del terreno di tipo non lineare.
Fig.4.40 (a) - Pila 3
 
Fig.4.40 (b) - Pila 5
 
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Si determino i diagrammi momento rotazione e la localizzazione delle cerniere plastiche 
della Pila 3.
La cerniera plastica al giunto trave colonna del modello, risulta avere il diagramma 
momento curvatura di Fig.4.41
Si riporta la cerniera plastica in Fig. 4.42 alla base della pila. La Fig. 4.42 (a) riguarda la cerniera 
2476h1 che si trova alla profondità di -20,25m nel sistema di riferimento del modello, cioè a 5,05 m 
di profondità nel suolo. Similmente anche nell' altra pila si forma la cerniera plastica alla profondità 
di -20,25m 2441h1, di cui si riporta in Fig. 4.42 (b).
Fig.4.40 (c) - Pila 9
 
Fig. 4.41(a)- Diagramma momento rotazione 
cerniera plastica sommità pila
Fig. 4.41(b)- Diagramma momento rotazione 
cerniera plastica sommità pila
   
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Si riporta in Tab. 4.41  il calcolo della duttilità in spostamento per le 3 pile prese in 
considerazione.
Si svolge infine un'analisi Time history su tale modello di ponte. Il comportamento delle 
molle py con cui è modellato il terreno è definito gapping.
Si allegano in Fig.4.43 i diagrammi momento rotazione delle carniere presenti alla pila 8 
per le 2 direzioni del sisma.
Fig. 4.42(a) - Cerniera 2476h1 Fig. 4.42(b)- Cerniera  2441h1
   
Tab.4.41 - Calcolo duttilità da modello a fibre
Δy (m) Δu (m) Fu (KN) μ=Δy/Δu
pila 5 0,076 0,152 5135 2,000
Acc1 direzione x top hinge 1175 Acc2 direzione x top hinge
   
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Per il sisma in direzione y le 2 cerniere in sommità hanno invece i diagrammi momento 
rotazione della Fig. 4.44.
Acc3 direzione x top hinge Acc4 direzione x top hinge
   
Acc5 direzione x top hinge Acc6 direzione x top hinge
   
Acc7 direzione  x top hinge
Fig.4.43- Diagrammi momento rotazione direzione y
 
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acc1 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
acc2 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
acc3 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
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acc4 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
acc5 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
acc6 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
   
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Si allega in Fig.4.45 infine il grafico di come evolve lo spostamento nel tempo per 
l'accellerogramma 7 che porta alla massima deformazione le pila 8.
Si riporta in Fig.4.46 il diagramma del taglio massimo per le 2 direzioni del sisma e dello 
sforzo assiale al variare del tempo per la sommità della pila.
acc7 direzione y top hinge 1175 direzione y top hinge 1212
Fig. 4.44.- Diagrammi momento rotazione direzione y
   
Fig.4.45- Grafico spostamento tempo per struttura non isolata
 
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diagramma taglio dir U1 diagramma sforzo normale dir U1
   
diagramma taglio dir U2 pila gravata 1211 diagramma sforzo normale dir U2 pila gravata 
   
diagramma taglio dir U2 pila sgravata diagramma sforzo normale dir U2 pila sgravata 
Fig.4.46 - Diagrammi taglio sforzo normale
   
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Da cui risulta che il taglio massimo agente è pari a 2560 KN lungo la direzione 2 e 1278 KN lungo 
la direzione 1. Il carico verticale minimo agente è 866 KN lungo la direzione 2 e 3790 KN lungo la 
direzione 1.
Il taglio resistente ai sensi della (3.44) varia da 1117 KN a 1608 KN e quindi la sezione risulta non 
soddisfatta.
4.12 Modello 4
Si analizza infine il comportamento della struttura, visibile in Fig.4.47, isolata sismicamente 
e con la modellazione del suolo come nel modello 3. Si riportano i modi di vibrare del 
ponte isolato con i dispositivi precedentemente dimensionati in Fig. 4.48. Si analizza 
quindi il comportamento della struttura con un'analisi modale con spettro di risposta.
Fig.4.47- Modello completo del ponte
 
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Fig. 4.48 (a)-Modo 1
 
Fig.4.48 (b) -Modo 2
 
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Si determinano lo spostamento in sommità della pila, il taglio ed il momento massimi per la 
pila in acqua nel caso di sisma trasversale e di della pila ''i'' in caso di sisma longitudinale. 
I risultati si riportano in Tab.4.42.
Si allegano in Fig.4.49 i diagrammi momento rotazione delle carniere presenti alla pila 8 
per le 2 direzioni del sisma.
Fig.4.48 (c) - Modo 3
 
Tab.4.42- Sollecitazioni pile
M KNm T Kn u (m)
pila acqua trasversale 5011 895 0,0198
pila golena longitudinale 2772 370,6 0,0183
acc1 direzione x top hinge 1175 acc2 direzione x top hinge 1175
   
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Per il sisma in direzione y le 2 cerniere in sommità danno invece i diagrammi momento 
rotazione dei Fig.4.50.
acc3 direzione x top hinge 1175 acc4 direzione x top hinge 1175
   
acc5 direzione x top hinge 1175 acc6 direzione x top hinge 1175
   
acc7 direzione x top hinge 1175
Fig. 4.49 - Diagrammi momento rotazione direzione x
 
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acc1 direzione y top hinge 1175 acc1 direzione x top hinge 1212
   
acc2 direzione y top hinge 1175 acc2 direzione x top hinge 1212
   
acc3 direzione y top hinge 1175 acc3 direzione x top hinge 1212
   
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acc4 direzione y top hinge 1175 acc4 direzione x top hinge 1212
   
acc5 direzione y top hinge 1175 acc5 direzione x top hinge 1212
   
acc6 direzione y top hinge 1175 acc6 direzione x top hinge 1212
   
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Si riporta in Fig.4.51 il diagramma del taglio massimo per le 2 direzioni del sisma e dello 
sforzo assiale al variare del tempo per la sommità della pila.
acc7 direzione y top hinge 1175 acc7 direzione x top hinge 1212
Fig. 4.50- Diagrammi momento rotazione direzione y
   
diagramma taglio dir U1 diagramma sforzo normale dir U1
   
diagramma taglio dir U2 pila sgravata 798 diagramma sforzo normale dir U2 pila sgravata 
   
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Da cui risulta che il taglio massimo agente è pari a 877 KN lungo la direzione 2 e 547 KN 
lungo la direzione 1. Il carico verticale minimo agente è + 2775 KN lungo la direzione 2 e 
4266 KN lungo la direzione 1.
Il taglio resistente ai sensi delle (3.43) varia da 1491 KN a 1658KN e quindi la sezione 
risulta soddisfatta.
Si allega in Fig.4.52 infine il grafico di come evolve lo spostamento nel tempo per 
l'accellerogramma 7 che porta alla massima deformazione le pila 8.
diagramma taglio dir U2 pila gravata diagramma sforzo normale dir U2 pila gravata 
Fig.4.51- Grafici Taglio e sforzo assiale
   
Fig.4.52 -grafico spostamento tempo per struttura isolata
 
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Si svolge un'analisi comparativa per mezzo di istogrammi della duttilità, del taglio alla base e dello 
spostamento ultimo del  modelli analizzati. I grafici sono riportati in Fig.4.53, Fig.4.54.
Si procede ad analizzare la curva di domanda per i 2 modelli della la pila più critica e si riporta in 
Fig. 4.55.
Fig.4.53 - Istogramma duttilità per i 2 modelli
 
Fig.4.54- Istogramma spostamento ultimo per i 2 modelli.
 
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Fig.4.55(a)-base fissa non isolato
 





Da tali confronti si può notare che:
- L'isolamento permette di abbassare la domanda in spostamento per mezzo del 
contributo dello smorzamento, che nel caso della struttura isolata è del 27%, come si 
evidenzia con gli spettri di Fig.4.56.
- Lo spostamento ultimo del sistema aumenta per mezzo dell'inserimento dell'isolamento 
e con la modellazione delle fondazioni. 
- Diminuzione del taglio alla base per mezzo dell'inserimento dell'isolamento sismico.
- Allo stesso modo lo spostamento a snervamento del sistema aumenta  per mezzo 
dell'inserimento dell'isolamento e con la modellazione delle fondazioni. 
- La duttilità dei modelli diminuisce con l'inserimento delle fondazioni, e quando si isola 
sismicamente la struttura.
- Si evidenzia una sottostima del taglio massimo alla base nel modello privo di fondazioni, 
dovuta all'utilizzo di una sabbia con un modulo k, maggiore di quello con cui sono stati 
tarati i modelli per trovare l'altezza della pila equivalente. Si evidenzia come le strutture 
Fig.4.55(d)-py no isolato
 




a base fissa e con le fondazioni, ma prive di isolamento, giungono a collasso prima del 
raggiungimento dello stato limite ultimo SLC. Infatti per tali modelli la D>C  e quindi è 
opportuno isolare la struttura.
- Nei modelli isolati, si noti un aumento del periodo della struttura che arriva a T=3,05 s, 
mentre originariamente era 1,26 e che la D>C per tutti gli stati limite.
- Il rapporto q* tra la forza di risposta elastica e la forza di snervamento equivalente 
diminuisce nei modelli per mezzo delle fondazioni e dell'isolamento della struttura.
Si esegue infine un confronto tra le sollecitazioni ricavate dall'analisi pushover e time 
history per un sisma nella direzione trasversale. I risultati differiscono per meno del 10% e 
i grafici si riportano in Fig.4.57.
Si allegano infine i risultati e i confronti delle analisi modali e dinamiche non lineari in Fig.
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Tab.4.43- Confronti rsa e thx
iso +py po 
goro u2
u1 (m) T KN q RSA u1 RSA u1 def T KN
1 0,06421 260 1,5 0,042188 0,063282 320
2 0,06141 240,8









Fig.4.58 (a)- Confronti spostamenti
 
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Fig.4.58 (b)- Confronti taglio 
 




Viadotto di Pieve di Curtarolo
5.1 Introduzione
 Il viadotto di Pieve di Curtarolo  presenta da progetto, già un isolamento sismico e delle 
particolari pile in acciaio. Si è dunque analizzato il comportamento del manufatto 
evidenziando che la domanda sismica è inferiore alla sua capacità.
5.2 Analisi pushover viadotto
Il viadotto è sulla SS47, al km 16+780, in località Pieve di Curtarolo, e fu costruito nel 
1994. Ha una lunghezza complessiva di 121m distribuita su 3 campate. Si riportano in Fig. 
5.1, Fig. 5.2 e Fig. 5.3  i prospetti, e le sezioni del manufatto che sono stati trovati 
nell'archivio Anas.
Fig. 5.1 Prospetto viadotto Pieve di Curtarolo
 
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Fig.5.2 Sezione trasversale tipica
 
Fig. 5.3- Sezione trasversale pile
 
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Il manufatto presenta 2 pile P1 e P2 di altezza di 4800 mm e 3840 mm rispettivamente. I 
materiali usati secondo quanto riportato nel progetto sono:
- Travi principali: acciaio autopatinante corten Fe510 con grado C per spessori < 20 e 
grado D per spessori >20 mm.
- Angolari e piastre: acciaio autopatinante corten Fe510 con grado B.
- Pioli di ancoraggio: tipo Nelson ST 37-7 DIN17100.
- Bulloni A. R.: viti secondo UNI 5712 cl.10.9 UNI3740.
- Saldature: secondo CNR-UNI 10011/85.
- Soletta in c.a.: Calcestruzzo Rbk350, armature feB44k.
Le caratteristiche dell'acciaio usato nel manufatto sono riportate in Tab. 5.1
Il livello di conoscenza di tale opera è assunto pari al livello LC2, pertanto si applica un 
fattore di confidenza 1,2. Il legame costitutivo dell'acciaio utilizzato è riportato in Fig. 5.4
Tab.5.1- Caratteristiche dell'acciaio pile






Fe510C 490 630 355 22
Fe 510 D1 490 630 355 22
Fig. 5.4- legame costitutivo dell'acciaio 
 
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5.3 Definizione carichi agenti
Le masse tenute in considerazione per l'analisi sismica sono:
- Masse relative al peso proprio g1k, 
- Masse relative  carico permanete non strutturale g2k 
- Il 20% dei carichi qk dovuti al traffico. 
Si trascurano gli effetti sulla pila dovuti ai carichi mobili. Tali carichi, g2k e qk assunti per 
l'opera, sono espressi in Tab.5.2.
Si riportano in Fig.5.5 i diagrammi di momento e taglio in combinazione sismica 





Fig.5.5(a) -Diagramma taglio combinazione sismica
 
Fig.5.5 (b)-Diagramma momento combinazione sismica
 
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Si dispongono 3 isolatori per ogni campata, uno al di sotto di ogni trave. Il carico agente su 
di essi è riportato in Tab. 5.3.
In cui il carico V è il massimo carico agente sugli isolatori in presenza di sisma all'SLC. Il 
carico massimo agente in assenza di sisma allo SLU con concomitante rotazione 0 e 
spostamento di 10 mm è Fd.
Noti tali dati, si dimensiona, si determina la rigidezza equivalente per ottenere un T del 
ponte tra 2,5 s e 3 s, per mezzo della (5.1).
Se si procede a dimensionare gli isolatori con le formule da (4.15) a (4.28) risultano le 
caratteristiche tecniche di Tab.5.4.
L'energia dissipata, la forza di snervamento e la rigidezza del ramo plastico sono riportate 
in Tab.5.5.
Note le proprietà dei materiali di Tab. 5.6, le caratteristiche geometriche sono riportate in 
Tab. 5.7.
Tab. 5.3- Carico agente sul dispositivo









Tab. 5.5- Definizione parametri isolatore
Qd KN Kd KN/m Dy m Fy KN Q KN
Appoggio 49,8 359,4 0,01539 55,3 52,5
Mezzeria 148,8 1073,9 0,01539 165,3 156,8
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La rigidezza risulta essere di 1,58 KN/mm e 0,53KN/m e le caratteristiche  dell'isolatore 
che soddisfa tale richiesta sono riportate in Tab. 5.8.
Tab. 5.6- Caratteristiche materiali
E KN/m2 4450 Ɣmax % deformazione 
taglio di progetto
100




G KN/m2 1060 σc tensione normale 
ammissibile KN/m2
12900






Apb m^2 0,0038485 0,0095033
dpb m 0,07 0,11
H m 0,30 0,27
Ec KN/m^2 861787 861787
A0 m^2 0,07 0,17
A1 m^2 0,03 0,08
A2 m^2 0,00 0,00
d eff m 0,50 0,50
A eff m2 0,20 0,20
T mm 9,62 9,62
N 31 28
Ts mm 1,90 2,10
h tot m 0,36 0,33
Tab. 5.8- Caratteristiche isolatori
V KN Fzd KN Ke KN/mm Kv KN/mm E% T (s)
LRB-SN 
650/126-140 
2870 7230 1,78 1761,00 26,00 2,36
LRB-S 
500/125-110 
990 2900 1,08 932,00 27,00 1,75
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5.4 Modello
Si riportano in Fig. 5.6 i primi 4 modi di vibrare, e in Tab. 5.9 le sollecitazioni dall'analisi 
modale e dinamica non lineare.
Si determina il comportamento dell'isolatore e delle cerniere plastiche che si formano in 
Fig. 5.6 (a) -Modo1 Fig. 5.6 (b)-Modo2
 
 
Fig. 5.6 (c)-Modo3 Fig. 5.6 (d)-Modo4
 
 
Tab. 5.9- Sollecitazioni pila da analisi modale (RSA) e dinamica non lineare
ss46 u1 (m) T KN q RSA u1 RSA u1 def T KN
1 0,033 455 1,2 0,033 0,0396 469
2 0,0290 414
3 0,03 416 variazione 










caso di sisma per mezzo di un'analisi time History. Nel caso delle strutture in acciaio si 
impone che l'incrudimento sia di tipo cinematico e che lo smorzamento sia del 2%.
Si riportano in Fig. 5.7 i 7 accellerogrammi spettro compatibili generati con simqke.















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































acc1 direzione x -acc2 direzione x
   
acc3 direzione x acc4 direzione x
   
acc5 direzione x acc6 direzione x
   
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In Fig. 5.9 si riportano invece i cicli di isteresi per il sisma in direzione y.
 acc7 direzione x
Fig.5.8- Cicli di isteresi dell'isolatore
 
acc1 direzione x acc2 direzione x
   
acc3 direzione x acc4 direzione x
   
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In Fig. 5.10 si riportano invece i cicli di isteresi per il sisma in direzione y.
acc5 direzione x acc6 direzione x
   
acc7 direzione x
Fig. 5.9- Cicli di isteresi dell'isolatore
 
U1 m3 acc1 U1 m3 acc2
   
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Si riportano in Fig. 5.11 i cicli di isteresi per i sismi nella direzione longitudinale.
U1 m3 acc3 U1 m3 acc4
   
U1 m3 acc5 U1 m3 acc6
   
U1 m3 acc7
Fig.5.10- Cicli di isteresi direzione trasversale
 
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U2 m2 acc1 U2 m2 acc2
   
U2 m2 acc3 U2 m2 acc4
   
U2 m2 acc5 U2 m2 acc6
   
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Si eseguono le verifiche di resistenza delle sezioni in acciaio ai sensi delll'NTC08.
La sezione della pila presenta le caratteristiche di Fig. 5.12.
Le caratteristiche inerziali della sezione si riportano in Tab.5.10
U2 m2 acc7
Fig.5.11- Cicli di isteresi direzione trasversale
 
Fig. 5.12 - Sezione pila tipo
 





W22 top cm3 4880
W22 fondo cm3 5472
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La classe della sezione è definita per mezzo della Tab. 5.11
Si riportano dunque le verifiche a presso flessione, taglio ed instabilità dell'equilibro per gli 
elementi con le massime sollecitazione, riportati in Tab.5.12.
La resistenza a compressione della sezione è pari al minimo del valori della (5.2) e (5.3).
In cui






W22 fondo cm3 16489,7
Tab. 5.11 - Classe della sezione 33
c/t c/t<33
Anima 25,73 26,73 sezione classe 1
ala c 6,42 26,73 sezione classe 1
Tab.5.12- elementi con massime sollecitazione
T2 max KN 406










A = Area totale sezione;
Anet = Area netta sezione;
fu = Resistenza ultima acciaio;
fy = Resistenza a snervameno.
In  tal caso Nrd=17547 KN, dunque la sezione è verificata.
La verifica a pressoflessione prevede che sia soddisfatta l'eq (5.4).
in cui:
χ min =Il minimo fattore χ relativo all’inflessione intorno agli assi principali di inerzia;
Wy e Wz = I moduli resistenti elastici per le sezioni di classe 3 e i moduli resistenti plastici 
per le sezioni di classe 1 e 2;
Ncr,y Ncr,z =I carichi critici euleriani relativi all’inflessione intorno agli assi principali di 
inerzia;
Myeq,ed Mzeq,ed = I  valori equivalenti dei momenti flettenti da considerare nella verifica. 
In tal caso risulta 0,03857<1 e dunque la sezione è verificata.
Verifica a taglio 
Il valore del taglio agente è calcolato per mezzo della (5.5).
in cui:
Av = Area a taglio;
fyk = Resistenza a snervamento;
Vrd 2 = 5621KN;
Vrd3 = 4684KN.









Kelly J. M. e Dimitrios A. Konstantinidis, Mechanics Of Rubber Bearing For Seismic And 
 Vibration Isolation, Wiley, 2011.
Priestley M. J. N,  F. Seible, G. M.Calvi Seismic Design And Retrofit Of Bridges, Jonh 
Wiley &Sons, 1996.
Lymon C. Reese, William M. Isenhower, e Shin-Tower Wang, Analysis And Design Of 
Shallow And  Deep Foundations Jonh Wiley &Sons, 2006.
Guéguen P. Seismic Vulnerability Of Structures, Wiley, 2013.
Anil K. Chopra, Dynamic of Structures, Person 2007.
Salgado R, The Engineering of Foundations,McGraw-Hill international edition, 2008.
Kelly J. M., Earthquake Resistent Design With Rubber, 2nd edition Springer,1997.
Datta T. K. Seismic Analysis of Structures, Wiley,2010.
Masahiko Higashino e ShinOkamoto, Response Control and Seismic Isolation of Building, 
Taylor and Francis, 2006.
Priestley M. J. N,  M. J. Kowalsky, G. M.Calvi, Displacement-Based Seismic Design of  
Structures, IUSS press,2007.
Kappos A. J, Saiid Saiidi M., Aydinoglu Nuray M., Isakovic Tatjana, Seismic Design and  
 Assessment of Bridges, Ineslastic Methods of Analysis and case studies, 
Springer, 2012.
Aviram A., Mackie K. R., Stojadinovic Bozidar, Guidelines for Nonlinerar Analysis of Bridge  
 Structures in California, Pacific earthquake engineering research center,2008.
Wai-Fah Chen e Lian Duan, Bridge Engineering Handbook, 2nd edition, CRC press, 2014.
Zhao J. J., F.Asce Demetrios E. Tonias, Bridge Engineering 3rd edition, Mcgraw Hill. 2012.
 212
Kolias B., Fardis M. N. Pecker A., Designers' Guide to Eurocode 8: design of bridges for   
earthquake Resistance, Ice publishing, 2012.
Barker R. M e Pukett J. A., Design of highway bridges, Jonh Wiley &Sons, 2006.
FHWA, Seismic Retrofitting Manual for Highway Structures: Part 1-Bridges, Federal Highway  
Administration.
Hibbeler R. C., Structural Analysis 8th edition, Pearson, 2012.
Yousef Bozorgnia,Vitelmo V. Bertero, EARTHQUAKE ENGINEERING From Engineering 
Seismology to Performance-Based Engineering,2004 by CRC Press LLC .
Petrangeli Mario Paolo, Progettazione e costruzione di ponti con cenni di patologia e diagnostica 
delle opere esistenti IV edizione, casa editrice ambrosiana 1996.
Articoli consultati
Budek. A. M. ,M. J. N. Priestley, G. Benzoni,Member Asce, Inelastic Seismic Response Of 
Bridge Drilled-Shaft Rc Pile/Columns, journal of structural engineering April 2000
Fragility Curve Developmentfor Assessing the Seismic Vulnerability of Highway Bridges, 
John B. Mander 
Evaluation of Bridge Damage Data from the Loma Prieta and Northridge, CA Earthquakes, 
Basöz,N.and Kiremidjian,A.S.,(1998), Technical Report MCEER-98-0004, 
Multidisciplinary Center for Earthquake Engineering Research, Buffalo, New York. 
Bryant G. Nielson, and Reginald DesRoches, Analytical Seismic Fragility Curves for 
Typical Bridges in the Central and Southeastern United States 
Masanobu Shinozuka, Maria Q. Feng, Ho-Kyung Kim, Sang-Hoon Kim, Nonlinear Static 
Procedure For Fragility Curve Development , journal of engineering mechanics, 
december 2000.
 213
Masanobu Shinozuka M. Q. Feng Jongheon Lee, Toshihiko Naganuma Statistical Analysis 
Of Fragility Curves, journal of engineering mechanics, december 2000.
Richins, Brian D., "Evaluation and Seismically Isolated Substructure Redesign of a Typical 
Multi-Span Pre-Stressed Concrete Girder Highway Bridge" (2011). All Graduate 
Theses and Dissertations. Paper 1064.
Katsuhiko Ishida,Hiroo Shiojiri, Genjii Yoneda E Atsuo Matsuda, Shaking Table Test On 
Ultimante Behaviour Of Seismic Isolation System, Part 2:Behavioir Of Rubber 
Bearing, Tenth World Conference 1992 Balkema, Rotterdam.
Pinho R., Casarotti C. And Antoniou S., A Comparison Of Single-Run Pushover Analysis 
Techniques For Seismic Assessment Of Bridges, Earthquake Engineering And 
Structural Dynamics Earthquake Engng Struct. Dyn. 2007; 36:1347–1362
Anil K. Chopra, Goel K. R., Capacity-Demand-Diagram Methods based on Ineslastic 
Design Spectrum, Earthquake Spectra, Volume 15, No4, November 1999.
Vojko Kilar, David Koren, Usability Of Pushover Analysis For Asymmetric Base- Isolated 
Buildings,Compdyn 2011 III eccomas thematic conference on computational 
methods in structural dynamics and earthquake engineering,corfu, greece, 25–28 
may 2011. 
Pedro Nogueiro,Rita Bento,Luís Simões da Silva,Evaluation Of The Ductility Demand In 
Partial Strength Steel Structures In Seismic Areas Using Non-Linear Static Analysis.
T. Albanesi – C. Nuti,Analisi Statica Non Lineare (Pushover),Università Degli Studi Di 
Roma Tre,Maggio 2007.
Mariano Angelo Zanini · Carlo Pellegrino · Riccardo Morbin · Claudio Modena Seismic 
vulnerability of bridges in transport networks subjected to environmental 
deterioration Springer Science+Business Media,5 November 2012.
 214
 Anne A. Kiremidjian and Nesrin Basöz, Evaluation of Bridge Damage Data from Recent 
Earthquakes,The Quarterly Publication of NCEER, Volume 11, Number 2, April 
1997.
Eunsoo Choi, Reginald DesRoches ︎, Bryant Nielson,Seismicfragility of typical bridges in 
moderate seismic zones, www.elsevier.com/locate/engstruct, accepted 15 
September 2003.
Marco Torbol, Masanobu Shinozuka, Effect of the angle of seismic incidence on the 
fragility curves of bridges,EARTHQUAKE ENGINEERING & STRUCTURAL 
DYNAMICS Earthquake Engng Struct. Dyn. (2012).
Jamie E. Padgett, Reginald DesRoches, Methodology for the development of analytical 
fragility curves for retrofitted bridges,EARTHQUAKE ENGINEERING AND 
STRUCTURAL DYNAMICS Earthquake Engng Struct. Dyn. 2008; 37:1157–1174 
Published online 11 April 2008 
Siti web
http://www.csiamerica.com
http://www.csi-italia.eu
http://www.fipindustriale.it
http://www.csiamerica.com
http://www.maurer.eu  
 215
